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INTRODUCTION GENERALE

La connaissance des sols commence toujours par des observations et des mesures,
lors d’essais in situ et d'essais de laboratoire. Les essais in situ, comme le pressiomeétre ou
le pénétrometre, testent le matériau dans son état naturel mais dans des conditions de
déformation et de drainage complexes qui en rendent l'interprétation difficile. Les essais de
laboratoire offrent une meilleure maitrise des conditions de drainage et de chargement et
permettent d'explorer plus largement les lois de comportement des sols. L'essai de
laboratoire le plus utilisé est I'essai triaxial. Cet essai a permis d'établir des concepts
importants pour le comportement des sables comme le concept d’état critique (Roscoe et
al., 1958 ; Schofield et Wroth, 1968) ou le concept d'état caractéristique (Luong, 1978). II
fournit aussi les données expérimentales qui servent de base aux lois de comportement dont
la formulation mathématique est utilisée pour prédire la réponse du sol a des sollicitations
plus complexes. La plupart des modéles de comportement sont issus d’'essais triaxiaux. Une
fois généralisés a des sollicitations tridimensionnelles, ils peuvent étre introduits dans un

code de caicul pour servir au calcul d’'ouvrages complexes.

Le développement de moyens informatiques puissants a, depuis vingt ans, favorisé
'utilisation de methodes numériques, en particulier la méthode des éléments finis, pour le
calcul des contraintes, des déformations et des surpressions interstitielies dans les massifs
de sol. Les résultats de ces calculs dépendent beaucoup de la relation contrainte-
déformation choisie. Cette relation doit étre simple, dépendre de parameétres physiques
mesurables et intrinséques au matériau et reproduire les caractéres fondamentaux de
comportement du sol concerné.

Les travaux de I'école de Cambridge, qui introduisent des modeles élastoplastiques
(Roscoe et al., 1963 ; Roscoe et Burland, 1968) issus de la théorie de I'état critique (Roscoe
et al, 1958 ; Schofield et Wroth, 1968), ont donné un grand essor & la modélisation du
comportement des sois. Ces modeéies a écrouissage isotrope ont été congus initialement
pour décrire le comportement des argiles sous chargement monotone (Cam-Clay et Cam-
Clay Modifie). Ce type de modéles, dits modeéles d’'état critique, a été considérablement
développé par la suite, notamment pour les sables, et il reste aujourd’hui encore un cadre de
modélisation fort utilisé pour 'etude du comportement des sols (L.ade, 1977 ; Vermeer,
1978 ; Nova et Wood, 1979 ; Loret, 1981). D’autres théories sont aussi utilisées dans ce
domaine, comme la théorie endochronique (Valanis, 1971 ; Bazant et al., 1982) qui introduit

la notion de temps intrinséque pour I'écriture de la loi de comportement, et la théorie
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incrémentale de Darve (1974, 1978, 1987) qui propose d’englober les théories décrites ci-
dessus sous un méme formalisme en définissant des zones tensorielles dans lesquelles une
expression particuliére de la loi de comportement est spécifiée.

En général, les formulations précédentes restent simples tant qu'il ne s'agit de decrire
que le comportement des sols sous chargement monotone. Sous sollicitations cycliques, ces
formulations ne sont pas suffisantes pour décrire les accumulations de surpressions
interstitielles ou de déformations volumiques (selon qu’il s’agit de conditions non drainées ou
drainées), observées expérimentalement au cours des cycles. Pour y remedier, de
nombreuses solutions ont été proposées. Cambou et Jafari (1988) introduisent, dans un
modéle a double surface de charge, I'écrouissage combiné non lineaire qui permet de
translater et d’agrandir la surface de charge déviatorique. Lassoudiere (1984) part du
modele de Hujeux (1979) et propose un modele a écrouissage cinematique basé sur la
notion de variabies de mémoire discrétes qui permettent de décrire 'influence de Phistoire du
matériau sur son comportement. D'autres chercheurs ont orienté leurs travaux vers des
modeles a multisurfaces imbriguées les unes dans les autres et dont chaque surface
posséde un module plastique (Mroz, 1967 ; Prévost, 1978 ; Chen, 1985). Pour simplifier
I'écriture des équations de tels modeles, qui deviennent trés vite complexes avec des formes
de surfaces de charge moins ordinaires gu'un cercle ou une ellipse, Dafalias et Herrmann
(1982) proposent de ne prendre en compte qu’une surface de charge, dite surface frontiére,
a Vintérieur de laquelle se produisent des déformations irréversibles. A partir de tous ces
travaux sur la modélisation du comportement cyclique des sols, Zienkiewicz et al. (1985),
pour les argiles, et Pastor et al. (1985), pour les sables, proposent un cadre de description
général de modeles élastoplastiques appelé élastoplasticité généralisée. Ce cadre permet
d'unifier le formalisme de I'élastoplasticité classique et le concept de surface frontiere. En
particulier, il est possible, dans ce contexte, de postuler directement i'expression du moduie
plastique sans expliciter la loi d’écrouissage. Ainsi Pastor et al. (1990) proposent un modéle
adapté au comportement des sables sous chargement monotone et cyclique et qui permet
en particulier de simuler la liquéfaction et la mobilité cyclique. Néanmoins, la plupart de ces
modeles n'intégrent pas les conditions initiales dans leur formulation, de sorte que plusieurs
jeux de paramétres sont souvent nécessaires pour simuler les différents comportements du

sol iiés a son état initial.

La liquéfaction et la mobilité cyclique sont deux aspects importants du comportement
non drainé des sables saturés quand ils sont soumis & un chargement de cisaillement. Ce
type de comportement est d'un intérét pratique direct car, sous une telle sollicitation, un
massif de sable peut développer des grandes déformations et, pour certains états initiaux, il

peut méme s'écouler comme un fluide. Le cisaillement non drainé peut étre di a une
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sollicitation cyclique, comme lors des séismes, ou & un chargement statique suffisamment
rapide pour qu'aucun drainage ne puisse avoir lieu.

La liquéfaction, telle qu'elle a été rapportée par Castro (1969), est un phénomeéne
observable dans les sables laches. Elle est caractérisée par une augmentation rapide de
surpression interstitielle, suivie d'une perte soudaine de résistance au cisaillement. Cette
résistance se stabilise progressivement a 'approche de I'état stable (Castro, 1969 ; Poulos,
1981), ol de grandes déformations apparaissent et ou la résistance atteint sa valeur
résiduelie. Suivant le niveau de confinement et de densité du massif de sable, la résistance
au cisaillement a l'état stable peut s’annuler complétement, auquel cas on parle de
liquéfaction totale (Canou, 1987, 1989 ; Canou et al, 1992). Ce type de rupture est
catastrophique et a déja eu lieu durant plusieurs tremblements de terre (Niigata, 1964 ; San
Fernando, 1971). La liquéfaction statique a pour sa part provoqué plusieurs glissements de
terrain comme le glissement de l'aéroport de Nice en 1979 (Schlosser, 1985) ou les
glissements produits au Canada par de la construction de bermes de sables destinées a
recevoir des plates-formes d'exploration pétroliére (Sladen et al., 1985b).

Contrairement a la liqguefaction, la mobilité cyclique (Seed et Lee, 1966 ; Lee et Seed,
1967 ; Ishihara et al, 1975) n’est observable que sous sollicitations cycliques, dans les
matériaux granulaires se trouvant dans un état dense. Elle correspond a I'état ou le sol,
aprés un certain nombre de cycles, ne manifeste aucune perte de résistance a la charge
mais développe de grandes déformations qui persistent aussi longtemps que la sollicitation
est maintenue. Cependant, iI semble qu’il existe un taux de déformation maximum,
correspondant a un niveau de sollicitation donné, pour lequel le sol est capable de supporter
n'importe quel nombre de cycles sans augmentation supplémentaire de déformations (De
Alba et al., 1976). D’aprés Seed et Idriss (1982), la mobilité cyclique est un probléme moins
sérieux que la liquéfaction car son importance et les dommages qu’elle peut causer dépend
de 'amplitude des déformations maximales. Cependant, il est intéressant aussi de noter que
la mobilité cyclique peut induire une importante augmentation de surpression interstitielle
lorsque la sollicitation est supprimée. Cette augmentation peut se maintenir jusqu’a ce que
la pression interstitielle devienne égale a la pression de confinement. Cela risque de donner
lieu a un écoulement considérable d’eau dans le sol, qui peut nuire aux couches supérieures

du sol.

La bonne compréhension de ces deux phénomenes, ainsi que la détermination des
facteurs influencgant leur apparition, est donc d’'une grande importance pour l'analyse de la
stabilité des massifs de sol. Un point clé de cette analyse est la mise au point d'un critére qui
permettrait d’évaluer le potentiel de liquéfaction d'un massif donné. Cette évaluation dépend,

d'aprées Seed et ldriss (1982), de la combinaison des propriétés du sol, des facteurs
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environnants, comme ['histoire géologique et la profondeur de la nappe d’eau, et des
caractéristiques de la sollicitation auqguel il est soumis. Les procédures d’évaluation sont
basées soit sur des essais de laboratoire grace a lévaluation de la résistance au
cisailement causant la liquéfaction, soit sur des essais in situ qui permettent la
détermination des caractéristiques de liquéfaction du sol. Les essais in situ utilisés sont
principalement le SPT (Standard Penetration Test) et le CPT (Cone Penetration Test),
(Canou, 1989 ; Foray et al., 1991 ; Canou et al., 1992). Dans le cadre de I'analyse de la
liguéfaction a partir d’observations expérimentales, essentiellement a I'appareil triaxial, de
nombreux auteurs (Hanzawa et al, 1979 ; Vasquez-Herrera et al, 1988 ; Lade, 1992 ;
Konrad, 1993 ; Vaid et Chern, 1983 ; Sladen et al.,1985) ont proposé des criteres
d'instabilité permettant de diviser 'espace des contraintes en un domaine stable et un
domaine instable avec risque de liquéfaction. En particulier, Sladen et al. (1985) suggerent
que, sous chargement monotone et pour un indice des vides donné, les points des pics des
chemins de contraintes forment avec le point d'état stable une droite unique appelée droite
d’'effondrement et gqui constitue le critere d'instabilité. Toutefois, beaucoup de questions
restent a élucider quant a la dépendance de ce type de critéere vis-a-vis du chemin de
contraintes, du type de chargement et des conditions de drainage car, pour qu’un critére soit

pertinent, il faut gu'il reste intrinséque au matériau.

Un autre point important dans V'étude de la liquéfaction est |'évaluation de la résistance
résiduelle atteinte en grandes déformations car, a la fin de la sollicitation, elle devient la
résistance actuelle du sol. Le concept d’état stable parait un outil rhéologique intéressant
pour I'identification de la résistance résiduelle. Le concept d’état stable, similaire au concept
d’état critique (Roscoe et al., 1958 ; Schofield et Wroth, 1968), a été défini par Castro (1969)
pour ies matériaux granulaires et genéralise par Poulos (1981) a tout type de sol. I
représente I'état dans lequel le sol se déforme continiment, sans variation de volume ni de
son état de contraintes. Toutefois, différents chercheurs ont rapporté des résultats
controversés quant a Yunicité de I'état stable (vis a vis des conditions de drainage, de la
sollicitation appliquée, des conditions initiales de mise en place) et a son application a des |
problemes d'analyse de stabilité (Castro, 1969 ; Konrad, 1990a ; Been et al, 1991 ;
ishihara, 1993).

A cause des conséquences catastrophiques des ruptures par liquéfaction ou par
mobilité cyclique, leur analyse est d’'une grande importance pour les ingénieurs. Un grand
nombre d’études leur a été consacre. Cependant, beaucoup de questions sont encore sans
réponses concernant le comportement du sol sous chargement de cisaillement en conditions

non drainées. L'étude présentée ici a pour premier but d'identifier expérimentalement les
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principaux traits de comportement non drainé du sable aussi bien en petites qu'en grandes
déformations pour différents types de chargement et différents états initiaux. Elle concerne,
en particulier, I'évaluation d'un critére de stabilité dans les sables laches, la caractérisation
de létat de rupture en moyennes et grandes déformations et lidentification du type
d’élasticité dans les sables. Elle a d'autre part pour objectif de construire un modeéle qui
puisse reproduire les caractéristiques significatives du comportement des milieux
pulvérulents sous chargements monotone et cycligue en tenant compte de I'état initiai du

sol.

Dans le premier chapitre, les principaux traits du comportement rhéologique des sols
granulaires sont examinés, a la lumiére des développements expérimentaux publiés dans ce
domaine. De plus, il semblait nécessaire de définir sans ambiguité des phénomenes tels que
la liquéfaction et I'effondrement ou des concepts comme I'état critique, I'état stable et I'état
guasi stable. Un intérét particulier a été aussi porté a la notion de parameétre et d'indice
d'état, utilisés pour caractériser les différents aspects du comportement du sol en fonction

de son état initial.

Le deuxieme chapitre est consacré a la description de la formulation élastoplastique et
des techniques de modélisation existantes. Cette formulation demeure le schéma plastique
le plus fréequemment utilisé pour écrire une loi de comportement destinée a prédire la

réponse d'un sol a une sollicitation donnée.

La troisitme partie concerne l'étude expérimentale réalisée, qui a pour principaux
objectifs de valider un critere de perte de stabilité de type droite d’effondrement (Sladen
etal, 1985) sur différents chemins triaxiaux tels que les chemins a contrainte de
confinement constante sous chargements monotones et cycliques et des chemins a
déviateur de contraintes constant, puis de caractériser le comportement du sable en
moyennes et grandes déformations sur ces mémes chemins, notamment vis-a-vis de I'état
stabie et de 'état quasi stable de déformation et, enfin, d’évaluer le comportement du sable
en petites déformations grace a des essais cycliques non drainés avec de faibles amplitudes

de charge - décharge.

A Pissue d'une analyse détaillée des résultats expérimentaux obtenus et de
Pintroduction de deux nouveaux parameétres pour caractériser e comportement du sol, un
modeéle élastoplastique est formulé dans la derniere partie. Il est destiné a décrire le
comportement des matériaux granulaires sous chargements monotone et cyclique dans

différents états initiaux.
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Chapitre | : Eléments bibliographiques sur ia rhéologie des sables

De nombreuses études expérimentales ont été menées pour analyser et comprendre
les phénoménes fondamentaux qui gouvernent le comportement des sois. Cette partie
passe en revue les principaux traits de comportement des sables saturés, étudiés

essentiellement a Pappareil triaxial. Les effets visqueux ne sont pas pris en compte.

1.1. ESSAI TRIAXIAL CLASSIQUE

C'est l'essai de laboratoire le plus utlisé en mécanique des sols. Il permet la
détermination de la résistance au cisaillement du sol sous difféerentes conditions de
drainage. L'essai consiste & soumettre une éprouvette cylindrique de sol & un champ de
contraintes uniforme défini par une pression hydrostatique dans le plan horizontal et une
contrainte verticale comme le montre la figure I-1a. Comme deux contraintes principales
sont identiques et que les axes principaux ne subissent pas de rotation, cet essai ne permet
d'étudier qu'un plan de l'espace des contraintes appelé plan du triaxial. Les variables

utilisées dans cet essail sont ;

o (= (04-03) déviateur de contraintes,

o p=(oy+203)/3 contrainte moyenne totale,

s AU surpression interstitielle,

s P'=p-AuU contrainte moyenne effective (relation de Terzhagi),
s N=0/p rapport de contraintes,

e £,0UEg, déformation axiale,

s g déformation horizontale,

® £,=gy+ 283 déformation volumique,

s £4=2/3 (g - €3) déformation déviatorique.

Outre le chemin de contraintes le plus classique (dg = 3 dp), 'essai triaxial permet de
realiser des chemins de contraintes plus particuliers comme le chemin a rapport de
contraintes n constant, le chemin a contrainte moyenne totale p constant ou encore le
chemin a contrainte principale majeure o, constante (Figure !-1b). Par ailleurs, I'appareil
triaxial permet de réaliser des essais drainés (Au = 0) et des essais non drainés (Ae, = 0) en
compression et en extension, en monotone et en cyclique, a déformation ou a contrainte
contrblée. La figure I-1c montre les résultats schématiques typiques d’essais triaxiaux

obtenus sur des échantillons de sables lache et dense en conditions drainée et non drainée.
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1.2. PRINCIPAUX CONCEPTS RHEOLOGIQUES DES MATERIAUX GRANULAIRES

1.2.1 ETAT CRITIQUE

Casagrande (1936) fut le premier a introduire la notion d’indice des vides critique. i
correspond a l'état ou le sol se déforme d'une fagon continue sous une contrainte de
cisaillement constante en condition drainée. Cette approche n’était appliquee qu’aux sables,
c’est pourquoi la vitesse de déformation n’intervenait pas. Casagrande (1936) ne prenait pas
encore en considération I'existence d'une structure d'écoulement. Roscoe et al. (1958)
définissaient I'état critique, pour les argiles en condition drainée, comme étant I'état ou le sol
continue & se déformer sous une contrainte de cisaillement et un indice des vides constants.
Dans le plan (e, Inp’), 'ensemble des points d'état critigue est une ligne unique paralléle a la
lighe de consolidation isotrope : C’est la ligne d’état critique. La figure |-2 représente cette
figne (notée C.S.L. sur la figure) dans différents plans de 'essai triaxial. Selon Schofield et
Wroth (1968), I'état critique est un état dans lequel e sol s’écoule cémme un fluide visqueux
g'il est continuellement cisaillé. Dans le plan contrainte-déformation, P'etat critique ainsi défini
correspond a un point situé entre le pic et la valeur residuelle de la contrainte de
cisaillement. Cette déeéfinition exclut toute idée de structure spécifique. De méme, la

réorientation ou la dégradation des grains est ignorée.

e
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Figure -2 Représentation de I’état critique
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1.2.2 ETAT STABLE DE DEFORMATION

Aussi appelé état permanent de déformation, ce concept a été introduit par
Castro (1969) dans le cadre de I'étude de la liquéfaction. A partir des résultats d’'une série
d’essais triaxiaux non drainés, effectués sur des échantilions de sables de différents indices
des vides puis consolidés de maniére isotrope ou anisotrope et cisaillés a contrainte
controlée, Castro a mis en évidence des diminutions importantes de la résistance au
cisaillement non drainée dans les sabies laches (a indice des vides éleve), suivies d'un état
résiduel ou I'échantilion continue de se déformer a état de contraintes constant. Cet état
résiduel représente I'état stable. En outre, il a étabii que la résistance au cisaillement non
drainé a cet état ne dépendait que de l'indice des vides initial du sable. Par conséquent, le
lieu des points représentant cet état dans le diagramme (e, Inp’) est une droite unique F
(notée aussi eg). La figure |-3 illustre 'état stable, a partir d’'un résuitat d’essai de liquéfaction
dans les plans (g, g1) et {Au, &), obtenu par Castro (1969), ainsi qu’'une présentation de la

droite d’état stable F dans le diagramme (e, ¢'3).

Les travaux de Poulos (1981} ont permis de formaliser le concept d'état stable et de le
généraliser a tout type de sol. Poulos (1981) a décrit ce concept comme suit : « L’état stable
de déformation est, pour tout amas de particules, 'état dans lequel une masse de matériau
se déforme continGment en conservant un volume, un état de contraintes et une vitesse de
déformation constants. Cet état est atteint lorsque l'orientation des particules offre une
structure particulierement stable (flow structure) et que toute rupture éventuelle des grains a

eu lieu ».

Ii est important de noter que, d’aprés Poulos (1981), I'état stable de déformation n'est
pas un état statique. I n'existe que si la déformation due au chargermerit de cisaillement est
maintenue. Poulos (1981) confirme que ['état stable de déformation peut se produire pour
tout type de sol et pour tous chargement et drainage pouvant conduire a une structure
d'écoulement ou la mémoire de la structure initiale est perdue. Par ailleurs, il postule que
cette nouvelle structure ne dépend que de la vitesse de déformation et des contraintes

effectives normales.

Notons que, d’aprés la définition de Roscoe et al. (1958), la seule différence entre état
stable de déformation et état critique est le rble de la vitesse de déformation. Par ailleurs,
Castro et ses coauteurs (Poulos et al, 1985 ; Castro et al, 1982) proposent que la
différence entre 'état critique et I'état stable de déformation est significative seulement pour

les argiles mais pas pour les sables. Cette conciusion a été confirmée par les travaux de
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c2

Lupini et al. (1981) et de Been et al. (1991). Désormais, de point de vue terminologique, on
désignera communément par état stable de déformation, état permanent de déformation ou
état critique tout état d’écouiement a déformation volumique et a éfat de contraintes

constants. La droite d’état stabie est aussi nommée droite de rupture dans le plan (q,p’).
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Figure I-3 Représentation de I'état stable a partir d’un essai de liquéfaction sur le
“Banding sand”, Castro (1969) ; figures d’aprés Canou (1989)

10



Chapitre | : Eléments bibliographiques sur la rhéologie des sables

1.2.3 ETAT CARACTERISTIQUE
1.2.3.1 NOTIONS DE CONTRACTANCE ET DE DILATANCE

La notion de contractance-dilatance est directement liée a la structure granulaire. La
contractance est une densification du matériau sous un chargement de cisaillement en
condition drainée. Le phénoméne est d'autant plus prononcé que le sable est lache
initialement. La dilatance correspond au phénomene inverse, observable dans les sables
denses. Par analogie au comportement drainé, la contractance (resp. la dilatance), dans un
essai de cisaillement non draing, est définie par une génération positive (resp. négative) de

surpression interstitielle.

1.2.3.2 ETAT CARACTERISTIQUE

Ainsi défini par Luong (1978}, Habib et Luong (1978) et Sidaner (1981), il correspond a
I'état du matériau a son passage d’'un comportement contractant a un comportement dilatant
lors d'un chargement de cisaillement en condition drainée ou non drainée. Dans le plan des
contraintes (q, p’), cet état est défini par une droite passant par Porigine et de pente
n. = (a/p)e. Elle sépare Vespace des contraintes admissibles en un domaine
subcaractéristique contractant et un domaine surcaractéristique dilatant comme le montre la
figure |-4a. Elle a été aussi qualifiée de ligne de transformation de phase par Ishihara et
al. (1975).

Dans un essai triaxial en condition drainée, ce passage se traduit par un taux de
déformation volumigue nul (Figure I-4b). En condition non drainée, cela se manifeste par
une annulation ponctuelle du taux de génération de surpression interstitielle. Le chemin de
contraintes effectives remonte alors le iong de la droite d’état caraétéristique (Figure 1-4c¢).
Selon Luong (1980), la iongueur parcourue sur cette ligne détermine la perte de mémoire de

histoire antérieure lors de la décharge.

Luong (1980) a réalisé des essais sur le sable de Fontainebleau a différents chemins
de contraintes (p = cste, g = cste, n = cste). il a montré que I'angle de frottement mobilisé a
I'état caracteéristique ¢, est un facteur intrinséque caractérisant la capacité d’enchevétrement
du sol. Par ailleurs, Yamada et ishihara (1979, 1981) ont validé ce concept au triaxial vrai en

montrant en particulier qu'il est valable dans des plans autres que le plan du triaxial.

11
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L’ETAT STABLE DE DEFORMATION POUR LES SABLES

1.3. UNICITE DE

L’existence d’une courbe d'état stable unique pour les sables fait depuis longtemps
'objet de nombreuses études, en particulier I'évaluation de l'influence de divers paramétres,
comme la densite, le niveau de consolidation, le chemin de contraintes ou les conditions de

drainage, sur sa localisation et son unicité.

Dans le cadre de I'étude de linfluence de la densité et en se basant sur des
observations expérimentales relatives au comportement non drainé des sables, Castro
(1969) a montré que les états résiduels, obtenus a partir d’essais monotones de liquéfaction
a consolidation isotrope et anisotrope ainsi que d’essais cycliques de liquéfaction, forment
pratiquement une ligne dans le plan (e, o3’) qui est la ligne d’état stable F. Par ailleurs, il a
défini, suivant les conditions initiales, une région de transition délimitée par deux courbes P
et L paralieles a la courbe F. La figure |-5 présente les résultats de trois essais initialisés
dans trois regions différentes du diagramme (e, Inp’). Si I'état initial d’'un échantilion de sable
est situé au-dessus de la ligne L, I'essai présentera un radoucissement important de la
courbe de résistance au cisaillement jusqu'a l'état stable (courbe type a), cest la
liquéfaction. Si, en revanche, I'état initial est au-dessous de la ligne P, on observera un
comportement type dilatant avec augmentation continue de la résistance au cisaillement
(courbe type c). Les échantillons dans la zone de transition développeront un comportement
limite nommé par 'auteur « liquéfaction limitée » (courbe type b). A partir de ces résultats,
Castro (1969) a proposé de considérer I'état stable comme unique pour des états initiaux se
situant au-dessus de la courbe P. Depuis, plusieurs études (Been et Jefferies, 1985 ; Kramer
et Seed, 1988 ; Sladen et Oswell, 1989 ; Ishihara et al, 1989) ont également confirmé que
I'état stable est uniguement fonction de l'indice des vides. Cependant, d’autres chercheurs
(Alarcon-Guzman et a/.,, 1988 ; Konrad, 1990a, 1990b ; Konrad et al., 1991) ont montré que,
pour le méme indice des vides, la résistance au cisaillement non drainée a l'état stable
dépendait de la contrainte de consolidation. En particulier et suite a une étude concernant
linfluence du niveau de consolidation isotrope sur les caractéristiques de deux sables avec
une attention particuliere pour la zone de transition définie par Castro (1969), Konrad
(1990a) suggere Pexistence d’une limite supérieure UF et inférieure LF de la résistance au
cisaillement non drainée a l'etat stable de déformation comme le montre la figure 1-6. La
courbe F définie par Castro (1969) appartiendrait alors au faisceau délimité par les lignes LF
et UF.
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En ce qui concerne f'influence des conditions de drainage, la définition méme de I'état
stable est liée a ces conditions puisque il était d'usage d’associer la ligne d'état critique a
des essais drainés sur sables denses et la ligne d’état stable a des essais non drainés sur
sables laches (Castro, 1969). Etudier Pinfluence des conditions de drainage équivaut a se
redemander si ces deux états sont similaires pour les sables. Toutefois, les opinions restent
divergentes a ce sujet. En effet, Castro (1969), en se basant sur ies résuitats d'essais
monotones, obtient une ligne d'état critique S différente de la ligne F (Figure 1-7), tandis que
les travaux de Poulos et al. (1988) et de Been et al. (1991) suggerent que le lieu des états
critiques, obtenu a partir d’essais triaxiaux a différentes conditions initiales, n'est pas
influence par les conditions de drainage (Figure 1-8). Récemment, grace & une étude menée
sur le sable de Toyoura, Verdugo (1992) a montré que, en grandes déformations, la ligne
d'état critique dans le plan (e, p') obtenue en conditions drainées coincide avec celle
obtenue en conditions non drainée. Cependant, vu ia dispersion des points relatifs aux

essais drainés, il recommande la détermination de I'état critique par des essais non drainés.

Linfluence de la vitesse de déformation sur ['état stable a été proposée par
Casagrande (1975) comme une cause possible de divergence de résultats concernant I'état
stable. Les résultats de Hird et Hassona (1990) vont dans ce sens puisqu’ils preésentent
différentes lignes d’'état stable selon qu'il s’agit d’'un essai a force contréiée ou a déformation
controlée. Néanmoins, Been et al. (1991) affirment que P'effet du taux de déformation est

faible dans la plage de déplacements induits dans les essais triaxiaux.
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Pour élucider ces divers types de comportement du sable a I'état stable, Verdugo
(1992) et Ishihara (1293) ont mené une étude approfondie sur plusieurs sables. lls ont mis
en évidence deux types de comportement des sables laches cisaillés en condition non
drainée, et qui pourraient étre associés a !'état stable défini par Poulos (1981). Le premier
comporiement, observable en petites et moyennes déformations (d’environ 1% a 16%), est
qualifie d’état quasi stable QSS (Quasi-Seady state). || s’agit de I'état de contraintes au
minimum de résistance au cisaillement. Il a été ainsi qualifié par d’autres auteurs (Alarcon-
Guzman et al., 1988 ; Been et al., 1991). Le second est atteint en grandes déformations (au-
dela de 25%) et c’est le classique état stable tel qu’il a été défini précédemment noté SS
(Steady state). Les spécimens ne présentant pas de perte de résistance {comportement
dilatant), atteignent leur état stable directement en grandes déformations. Cet état coincide
avec celui développé par les échantillons qui, avant d’atteindre I'état stabie, présenteront
une chute de résistance. Cela implique que, pour une densité donnée, I'état stable ne
dépend pas de la contrainte de consolidation. Quant a I'état quasi stable, les observations
expérimentales montrent que la résistance minimale développée a cet état dépend du
niveau de consolidation tandis que P'angle de frottement mobilisé en est indépendant. La
figure I-9 représente les résultats de deux essais non drainés au méme indice des vides et a
différentes contraintes de consolidation. Elle illustre les états stable (point R) et quasi stable
(points Q et P) ainsi que leurs dépendances ou non vis-a-vis de la contrainte de
consotidation. Pour faciliter I'évaluation du minimum de résistance au cisaillement atteint au
QSS pour un indice des vides donné, Ishihara (1993) suggere de prendre la valeur moyenne
des minima obtenus en variant le niveau de consolidation isotrope initiale. cette ligne

moyenne est connue sous le non de QSSL.

D’'aprés Verdugo (1992), V'état quasi stable est également affecté par le mode de
préparation de 'échantillon alors que ['état stable ne l'est pas (Figure i-10). Cela va a
Fencontre des résultats de Vasquez-Herrera et Dobry (1988), DeGregorio (1990), Marcuson
et al. (1990) et Dobry (1991) qui ont montré que I'état stable dépendait de la méthode de
préparation de Péchantilion. On pourrait supposer alors que, dans leurs analyses, il s'agissait
de Vétat quasi stable et non de I'état stable. Par ailleurs, Verdugo (1992) a montré que la
structure initiale de 'échantillon (échantillon intact ou reconstitué, présence d'éléments fins)
affecte fortement la localisation de la ligne d’état stable dans le diagramme d’état (e, p’)
mais elle n'influe pas sur l'angle de frottement mobilisé a la rupture. Cela confirme les
résultats obtenus par Castro et al. (1982), Been & Jefferies (1985) et Hird & Hassona (1985)
sur d'autres sables. La figure I-11 illustre ces observations d’aprés les résultats de Hird et
Hassona (1985).
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D’autre part, Negussey et Islam (1994) ont examiné F'unicité de I'état stable par rapport
au mode de chargement, au niveau de la consolidation et a 'anisotropie initiale due a
Forientation des couches lors de la mise en pilace des échantillons. L’étude montre que I'etat
stable ne dépend pas de I'orientation des couches, ni de la consolidation initiale aussi bien
en compression qu’'en extension. En revanche, les lignes d'état stable dans le plan (e, inp’)
obtenues en compression et en extension sont distinctes (Figure 1-12). Plusieurs autres
travaux (Kuerbis et Vaid, 1988 ; Normand, 1993 ; Hyodo et al, 1994) montrent que la
résistance a P’état critique en extension est plus faible que ceile obtenue en compression
pour les mémes conditions initiales. La figure !-13 illustre les résultats d’essais triaxiaux de
compression et d'extension obtenus par Kuerbis et al. (1988) dans une étude du

comportement non drainé des sables.

1.4. LIQUEFACTION STATIQUE

La liguéfaction est un phénomeéne observable dans les sables laches. Il correspond &
une perte importante et rapide de la résistance au cisaillement du matériau, sous sollicitation
mécanique suffisamment rapide pour entrainer un comportement non drainé du sol, et donc
une génération élevée de surpression interstitielle. Les contraintes effectives diminuent
fortement. On dit que le matériau s’effondre. Si, cas extréme, la surpression interstitielle
atteint la valeur de la pression de consolidation initiale, les contraintes effectives s'annulent.
Se comportant ainsi qu'un liquide, on dit que le matériau se liquéfie, c’est le phénomene de
la liquéfaction totale. Canou (1989) a montré que ce phénoméne est observé pour une
valeur d’indice des vides e correspondant a 'ordonnée a l'origine de la ligne d'état stable
dans le diagramme (e, inp’). De méme, Ishihara (1993) définit un indice des vides e,
similaire a eqs mais représentant la valeur minimale au-dessus de laquelle la résistance
résiduelle lors d’'un essai non drainé est nulle quelie que soit la contrainte de consolidation

initiale, et donc pour leque! la liquéfaction totale a toujours lieu.
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)

La figure 1-14 illustre le résultat typique d'un essai de liquéfaction monotone, obtenu
par Canou et al. {1994) sur le sable d'Hostun RF. Il s'agit d'un échantilion & indice des vides
e = 0.768, correspondant a un indice de densité Iy = 0.26, et qui a été consolidé sous une
contrainte de consolidation isotrope o. = 200 kPa. L'échantillon est cisaillé a vitesse de
déformation axiale constante. La courbe déviateur-déformation axiale présente une
augmentation rapide de la résistance au cisaillement jusqu'a un pic de déviateur d’environ
80 kPa a approximativement 1% de déformation axiale. Ensuite, la résistance diminue
rapidement jusqu’a une déformation axiale de 'ordre de 10%. A ce niveau, le déviateur se
stabilise a une valeur d’environ 10 kPa. Par ailleurs, la pression interstitielle augmente d’'une
maniere continue jusqu'a atteindre une valeur proche de 85% de la contrainte de

consolidation, ou elle se stabilise.
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Figure I-14 Essai de liquéfaction d’aprés Canou et al. (1994)
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1.5. COMPORTEMENT MECANIQUE DES SABLES SOUS CHARGEMENT

CYCLIQUE
L5.1 PRINCIPAUX TYPES DE COMPORTEMENT CYCLIQUE

Sous une sollicitation & amplitude de contrainte contrdllée, on distingue trois types de
phénoménes, schématisés sur la figure I-15a, a savoir:
o le rocher : la déformation augmente d'une maniere continue, conduisant ainsi & des
phénomeénes de rupture comme la liquéfaction ou la mobilité cyclique qu'on étudiera au
paragraphe 5-3 ;

e laccommodation : c’est une stabilisation du chemin conirainte-déformation sur une

boucle d’hystérisis ;
e l'adaptation : aprés un certain nombre de cycles, la courbe contrainte-déformation

présente un chemin réversible, donc un comportement parfaitement élastique.

A déformation contrdlée, on parle de durcissement cyclique si, au cours des cycles, le
diagramme contrainte-déformation présente un intervalle de variation de contraintes qui croit
et se stabilise. S'il décroit et se stabilise, il s’agit d’'un adoucissement cyclique (Figure 1-15b).
Un chargement cyclique est alterné si le déviateur de contraintes peut, au cours des cycles,
prendre des valeurs plus petites que celie des conditions intiales avant cisaillement. Il est

non alterné si le déviateur de contraintes reste toujours supérieur (Figure 1-15c¢).

15.2 COMPORTEMENT EN CONDITION DRAINEE

Le concept d'état caractéristique joue un rdie important dans le comportement des
sables sous chargement cyclique. En effet, Luong (1980) a montré que la position de la
valeur moyenne du déviateur de contraintes par rapport a la droite caractéristique, dans
Fespace des contraintes (q, p’). gouverne les variations de volume. La figure 1-16
représente, dans le plan (g, p’), les zones des différents types de comportement que 'on
peut observer 3 partir d'un essai drainé cyclique que! que soit Is chemin de contraintes suivi.
Deux exemples types de résultats d’'un essai triaxial cyclique drainé, a amplitude de rapport
de contraintes n constant, 'un & amplitude faible conduisant 3 uine stabilisation {a), l'autre a
plus forte amplitude conduisant a la rupture (b), sont montrés sur la figure |-17, d'aprés
Tatsuoka et Ishihara (1974). Dans les deux cas, les courbes de variation de la déformation
volumique &, en fonction du rapport de contraintes g/p' montrent que le premier cycle induit
une importante déformation de volume. Si 'amplitude des cycles est faible, le matériau se
densifie progressivement jusqu’a 'adaptation. La densification est d’autant plus importante

que le sable est lache. Si, en revanche, le matériau est soumis a une grande amplitude de
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cycles (un rapport de contraintes au-dela de I'état caractéristique), bien qu’'une dilatance soit
observée a la fin de chaque cycle, la déformation volumique nratteint pas de palier de
stabilisation, c’est le rocher. Ces résultats ont été confirmés par les travaux de Mohkam
(1983) sur le sable d’Hostun.

1.5.3 COMPORTEMENT EN CONDITION NON DRAINEE

Par analogie avec le comportement drainé, le développement de surpressions
interstitielles positives ou négatives dépend du domaine subcaractéristique ou
surcaractéristique ou la sollicitation est appliquée. La figure 1-18 montre les types de
comportement observés suivant les différentes zones du plan (g, p’). Selon Luong (1980), ia
liquéfaction (au sens d'annulation des contraintes effectives) ne peut avoir lieu que si le
déviateur appliqué est autour de I'axe hydrostatique. Ce résultat a été confirmé par les
travaux de Hyodo et al (1991, 1994). Cependant d’autres études (Verdugo, 1992 ;
Chern, 1985) ont montré que si le sable est assez lache, un effondrement suivi d’'une
liquéfaction peuvent étre observes méme dans le cas d’'un déviateur initial non nul (Figure |-
19). Le diagramme de la figure |-18 n’est valable que pour des sables suffisamment denses

pour admettre un domaine surcaractéristique significatif.

On distingue essentiellement deux types de comportement non drainé sous
chargement cyclique : la mobilité cyclique et la liquéfaction vraie. L’apparition de 'un ou de
Pautre phénoméne dépend principalement de la densité et de la contrainte de consolidation,

comme on le verra pius en détail dans les paragraphes suivants.
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Figure I-15 Différents phénomeénes cycliques observables dans les sables
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1.5.4 MOBILITE CYCLIQUE

Décrit initialement par Seed et Lee (1966) et Casagrande (1976), ce phénomene a été
étudié par la suite par de nombreux auteurs (Tatsuoka et ishihara, 1974 ; Ishihara et
al., 1975 ; Luong, 1980 ; Vaid et Chern, 1983). |l se manifeste de la maniére suivante :
quand un sable dense est soumis a un chargement cyclique alterné donné en condition non
drainée, il se comporte comme le montrent les courbes typiques de la figure 1-20, d’apres
Mohkam (1983). Dans le plan (g, p’), chaque cycle de chargement réduit davantage la
contrainte moyenne effective p’ par suite de 'augmentation de pression interstitielle. Lorsque
'état de contrainte franchit ie seuil caractéristique, le chemin de contraintes effectives
remonte suivant la droite caractéristique jusqu’au prochain déchargement. A ce niveau, la
contrainte moyenne effective p’ diminue rapidement et 'on s’approche de plus en plus de
lorigine des axes. C’est le phénoméne de la mobilité cyclique. Pour la pression interstitielle,
cela se traduit par une augmentation continue, méme si, a 'échelle d’un cycle, elle diminue a
la décharge et croit a la recharge. Le passage dans le domaine dilatant, aussi bien en
compression qu'en extension, se manifeste par une génération neégative de surpression
interstitielle & la charge jusqu’au retour au domaine contractant a la décharge. Ce
changement de phase s’accompagne d’'une surélévation brusque de la pression interstitielle
a la décharge. Dans le plan déviateur-déformation axiale (q, €.), le chargement génére des
petites déformations jusqu’a 'atteinte de la droite caractéristique. Dés lors, des grandes
déformations apparaissent mais, a chaque passage dans le domaine dilatant, ’échantilion
reprend de la résistance, limitant ainsi les déformations résultantes. La rupture est alors
définie en fonction du nombre de cycles nécessaires pour atteindre une valeur donnée de la

déformation axiale.

1.5.5 LIQUEFACTION VRAIE

Castro (1969) a montré qu'un sable lache, soumis & un chargement cyclique en
condition non drainé, développe un phénomeéne, semblable a la liquéfaction statique,
nomme liquéfaction vraie. Depuis, d'autres travaux (Castro, 1975 ; Vaid et Chern, 1983 ;
Canou et al,, 1994 ; Hyodo et a/, 1994) ont permis de mieux connaitre ce phénomene. La
figure 1-21 montre un essai typique de liguélaction vraie obtenu par Castro (1969).
L’augmentation progressive de la pression interstitielle rend compte du caractére contractant
des sables laches. Apres un certain nombre de cycles, la pression interstitielle tend
rapidement vers une valeur proche de celle de la contrainte effective moyenne initiale et la
résistance au cisaillement chute rapidement jusqu'a une valeur résiduelle qui reste

constante par la suite.
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Cette chute de résistance est accompagnée d'une augmentation de déformation axiale qui

passe d'une valeur avoisinant 0.5% a une valeur d’environ 10%.

Castro (1969) a réalisé des essais pour lesquels on observe un état résiduel nul, Tout
laisse donc croire que lindice des vides ey (Canou, 1989) ou e, (Ishihara, 1993) est valable

aussi en cyclique.

Concernant la raison physigue qui cause ce phénomene (dans le sens de I'annulation
des contraintes effectives), il était d'usage de l'expliquer par la géneération positive de
surpression interstitielle due au drainage empéché. Néanmoins, en se basant sur les
résultats d’essais de Lanier et Bloch (1989), Darve (1994) suggere que la liquéfaction peut
avoir lieu méme dans un sable sec en appiiquént un chemin a volume constant. En effet,
Lanier et Bloch (1989) ont réalisé des essais, au triaxial vrai, sur un sable sec moyennement
l&che (e=0.75) en empéchant tout changement de volume. Comme le montre la figure 1-22,
la liquéfaction est obtenue a partir d'une décharge dans la zone surcaractéristique, aprés la

phase de dilatance.

i So2 oFe
Davictes)

Figure I-22 Liguéfaction dans un chemin a volume constant sur sable sec,
d’apres Lanier et Block (1989)
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1.5.6 LIQUEFACTION ET EFFONDREMENT

Terminologiquement, il est peut-étre plus approprié de consacrer le terme liquéfaction
au phénomene d’annulation des contraintes effectives et le terme effondrement a la perte de
résistance avec état résiduel non nul. Dans ce cas, suivant le type de chargement, il s’agira
d'un effondrement monotone ou cyclique. La liquéfaction peut avoir lieu soit par
effondrement si le sable est suffisamment lache pour admettre un état résiduel nul, soit par
mobilité cyclique lors d’'une décharge dans la zone surcaractéristique. Néanmoins a l'inverse
du premier cas, le matériau reprend de la résistance dés qu'on charge a nouveau. La

liquéfaction par mobilité cyclique est alors une liguefaction ponctuelie.

1.5.7 COURBE DE RESISTANCE AU CISAILLEMENT CYCLIQUE (RCC)

1.5.7.1 DEFINITION

La résistance au cisaillement cyclique 1. est définie par la demi-amplitude du
déviateur cyclique gmax conduisant, pour un nombre de cycles N.; donné, a la liquéfaction
pour un sable lache et & une déformation donnée pour un sable dense. Aussi, on définit le
taux de cisaillement cyclique comme étant le rapport de la résistance 1, et de la contrainte
de consolidation c..

Si I'on reporte le taux de cisaillement cyclique en fonction du nombre de cycles N¢py,
obtenu pour Ja méme densité et la méme contrainte de consolidation, on obtient une courbe

unigue appelée courbe de résistance au cisaillement cyclique.

1.5.7.2 PARAMETRES AYANT UNE INFLUENCE SUR LA RESISTANCE AU
CISAILLEMENT CYCLIQUE

De nombreux auteurs (Finn et al,, 1970 ; Seed, 1979 ; Ishihara et Okada, 1982 ; Martin
et al, 1978 ; Vaid et al., 1990) ont mis en évidence les paramétres ayant une influence sur
la résistance au cisaillement cyclique des sables saturés. Une synthése détaillée a été
effectuée par Schlosser et al. (1987). Parmi les parametres les plus importants, on peut
citer :

» la densité relative ;

o la granulométrie et l'influence des fines ;

s le degré de saturation ;

¢ la structure du squelette granulaire et son anisotropie ;

+ histoire des contraintes et des déformations.
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La figure 1-23 (Vaid et al/, 1990), illustre, a differents taux de cisaillement cyclique
1,,/0;, la relation entre la densité relative Dr. et le nombre de cycles necessaires pour
atteindre une déformation de 2.5% pour une granulomeétrie donnee.

Le degré de saturation est un facteur expérimental important dans l'évaluation de la
RCC. La figure 1-24 illustre un exemple de lincidence d'une saturation partielle sur la

résistance au cisaillement cyclique, d’aprés Martin et al. (1978).

16. CRITERE DE PERTE DE STABILITE

Un point clé dans l'analyse de la liquéfaction, considérée comme un phénomene
d'instabilité, est I'établissement d'un critere qui permettrait de prédire les points, dans
Fespace des contraintes, ou le phénomeéne est initié. Hanzawa et al. (1979), Vasquez-
Herrera et al. (1988), Lade (1992) et Konrad (1993) ont montré que, dans le plan des
contraintes, les points d'initiation de P'effondrement (aussi bien monotone que cyclique)
forment une droite passant par V'origine. La pente de cette droite serait constante et ne
dépendrait ni de la contrainte de consolidation, ni de l'indice des vides, ni du rapport de
consolidation anisotrope. Toutefois, I'existence d’une telle droite suppose que si un sable
lache, a un indice des vides donné, s’effondre sous une contrainte de consolidation donnée,
il s’effondrera sous n’importe quel niveau de consolidation. Cela ne coincide pas avec les
observations expérimentales de plusieurs auteurs (Sladen et al., 1985 ; Been et Jefferies,
1985 ; Canou, 1989) qui montrent qu'un sable lache, qui s’effondrerait & un niveau de
consolidation élevé, peut manifester un comportement dilatant sans aucune chute de
résistance sous faible contrainte de consolidation (Figure 1-25, d’aprés Canou, 1989). Allant
dans ce sens, Vaid et Chern (1983, 1985) et Vaid et al. (1990) suggerent ie schéma proposé
a la figure 1-26. lls supposent que la droite de perte de stabilité CSR n’est pas valable
jusqu’a l'origine mais qu'il existerait une droite (¢’1).«x = constante au-dessous de laquelle
aucun phénoméne d'instabilité n'est observé. Cette droite intercepte la droite CSR en un
point C a partir duquel la CSR représente le critere de stabilité. Suivant les conditions de
chargement, tout échantilion dont ies conditions initiales de mise en place sont a droite de la

ligne (c’1). peut manifester un comportement instable.
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consolidation, d’aprés Canou (1989)
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Figure I-26 Critére de stabilité, d’aprés Chern (1985)

Sladen et al. (1985) ont proposé une méthode d’analyse de la liquéfaction basée sur
I'existence, dans lespace (q,p’,e), dune surface d'effondrement déterminée
expérimentalement 3 partir d’essais triaxiaux réalisés sur des sables trés laches de
différentes origines. L’existence de cette surface est fondée' sur l'observation suivante :
lorsque l'on cisaille en condition non drainée différentes éprouvettes triaxiales ayant le
méme indice des vides a partir de différents niveaux de consolidation isotrope, on constate
que les chemins de contraintes se terminent tous au méme point de la ligne d'état stable. En

outre, les sommets de ces chemins de contraintes sont alignés et la droite qui les joint passe
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par le point d'état stable correspondant (Figure 1-27). Si une autre série d'essais est realisée
pour un indice des vides différent, la nouvelle droite obtenue est paraliéle a la premiére. D'ou
idée d'introduire une surface dans I'espace (g, p’, €) nommée «surface d’effondrement».
Cette surface représente un critere d’effondrement du sable délimitant un domaine de
comportement stable d'un domaine de comportement instable.

D'aprés Sladen et al. (1985), le point d'état stable, qui représente aussi le point de
résistance minimale, ne dépend pas du niveau de consolidation pour un indice des vides
donné. lls supposent donc que I'état stable pour un sable est unique. Canou et al. (1990) ont
montré que ce critére est aussi valable sur le sable d’Hostun mais pour une certaine plage
de densité n'incluant pas les dépositions trés laches pour lesquelles la résistance résiduelle
est nulle. Aussi, Ishihara (1993) a confirmé Vexistence de la droite d'effondrement pour
d'autres sables avec diverses procédures de mise en place. Cependant, comme ils
supposent que le minimum en contraintes n’est pas unique pour un indice des vides donné,
ils suggerent que la droite d’effondrement passe par le point qui réprésente la moyenne de
tous les minima (il s’agit de I'état quasi stable). Ce que nous reprochons a cette approche
tient a ce que la droite d’effondrement est dans ce cas sensible aux niveaux de consolidation

choisis pour son évaluation.

Concernant le concept méme de surface d’effondrement, par une étude d'instabilité et
en utilisant les prédictions du modéle incrémental non linéaire de Darve (1978), Méghachou
(1993) et Darve et al. (1995) montrent le caractére non intrinséque de ce concept,
notamment sa dépendance vis-a-vis du chemin de sollicitation suivi (Figure 1-28). Alarcon-
Guzman et al. (1988) proposent que le chemin de contraintes effectives en cisaillement
monotone non drainé constitue une surface limite qui s’appuierait sur la surface
d’'effondrement de Sladen et al. (1985) et qui dépendrait du chemin suivi et du mode de mise
en place (Figure 1-29). Sous chargement cyclique, Alarcon-Guzman et al. (1988) considerent
que le critéere d'effondrement dépend de I'amplitude du déviateur cyclique et ne coincide

geénéralement pas avec celui obtenu en monotone.

Par ailleurs, Sasitharan et al. (1993, 1994) montrent, gréce a des essais draines a
déviateur constant, que, aussi longtemps que lindice des vides est constant, cette surface
limite ne peut étre traversée par aucun mode de chargement. U'effondrement peut se
produire si le chemin de contraintes essaie de traverser la surface.

Bien que V'existence d'une surface formant le lieu des points dans {’espace (q, p’) ou
'effondrement est initié soit généraiement admise, sa position dans 'espace (g, p’, e) reste a
préciser ainsi que sa dépendance par rapport aux chemins des contraintes et aux conditions

de drainage.
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Notons que la stabilité est une description physique d’'un systéeme mécanique (Lade,
1994) ; toutefois, sa perte est reliée a la non satisfaction d’un critére donné tel que le critére
de Drucker (1951) ou celui de Hifl (1958). Darve et al. (1995) montre que, dans un essai de
liguefaction, le critere de Hill (le travail de second ordre est positif) n'est plus vérifié apres le
pic du déviateur g. Néanmoins, Lade (1994), en se basant sur des observations
expérimentales et sur une analyse de la stabilité au sens de Drucker et de Hill, conclut que
le travail de second ordre peut étre négatif dans une région stable et positif dans une région
instable, montrant ainsi que le critére de Hill, aussi bien que le postulat de Drucker, ne sont
ni des conditions nécessaires, ni suffisantes pour assurer la stabilite dans les sols

granulaires.
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Figure I-28 Dépendance de la droite d’effondrement par rapport au chemin de
contraintes, Méghachou {1993)
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Figure 1-29 Surface limite, d’aprés Alarcon-Guzman et al. (1988)
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7. PARAMETRE D’ETAT ET INDICE D’ETAT

L
I.7.1 PARAMETRE D’ETAT

Depuis les travaux de Casagrande (1936), Vimportance de l'influence combinée de la
densité et du niveau de consolidation sur le comportement des sols est largement admise.
Dans le cadre de l'étude du comportement des argiles et pour tenir compte de cette
infiluence, Roscoe et Pooroshab (1963) avaient observé, lors d'essais drainés, une analogie
de comportement entre des échantilions dont les états initiaux sont a équidistance de I'état
critique. En 1967, Cole a reporté les mémes conclusions concernant des échantilions de
sable testés a l'appareil de cisaillement simple. Been et Jefferies (1985) ont repris cette
similarité de comportement dans la notion de parametire d'état . Ce paramétre est défini
dans le plan (e, Inp') comme étant la différence entre l'indice des vides initial et I'indice des
vides a 'état stable correspondant a la méme contrainte de consolidation comme le montre
la figure 1-30. lls postulent que deux échantillons dont les états initiaux sont & la méme
distance algébrique de I'état stable devraient manifester le méme type de comportement. En
particulier, pour des essais de cisaillement monotone en condition drainée au méme
parametre d'état v, les courbes de variations de volume en fonction de la déformation axiale
seraient identiques. En condition non drainée, les chemins de contraintes effectives seraient
homothétiques. Le paraméire d'état est considéré comme un indice de mesure du
comportement. S'il est négatif, le matériau est essentieliement dilatant (comportement type
sable dense). S'il est fortement positif, le matériau est uniquement contractant, le

comportement est dans ce cas de type sable lache avec risque de liquéfaction.
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Figure I-30 Définition du parametre d’état y, Been et Jefferies (1985)
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Le paramétre d’état trouve tout son intérét dans la réalisation de corrélations pour
caractériser la réponse de différents sables, comme le pic de résistance ou la résistance au
pénétrometre, tel que le montrent les travaux de Been et al. (1986, 1987) et Canou (1989)
qui a aussi établi des corrélations entre le paramétre d’état et la surpression interstitielie

mesurée au piézocdne.

Par définition, le paramétre d'état v est basé sur I'hypothése d’unicité de I'état stable
pour les sables. Or, comme on P'a vu précédemment, cette hypothése est loin de faire
Punanimité. Cela a donc donné lieu a d'autres variantes dans la définition de . Konrad
{1990a, 1990b) notamment, proposait de prendre comme référence, pour définir y, la ligne
UF qui est ia limite supérieure de la zone d’état stable. En prenant I'état quasi stable comme
référence et en élargissant le domaine de validité de la notion de paramétre d’'état, Ishihara

(1993) définit un nouveau paramétre nommé indice d'état is.

1.7.2 INDICE D’ETAT

Le parametre d’état yw n'est valable que dans un certain domaine d’états initiaux. En
effet, pour des essais triaxiaux non drainés, Ishihara (1993) a montré que les chemins de
contraintes effectives au méme parameétre d’état mais avec des indices des vides supérieurs
a g; (indice des vides au-dela duquel la résistance résidueile est nulle quel que soit le niveau
de consolidation admissible) ne sont plus homothétiques (Figure 1-31). En outre, la donnée
de w ne permet pas de prévoir si la résistance résiduelle, correspondant a un état initial
donné, est nulle ou non. Cela est censé aussi faire partie de la mesure du comportement. Le
parametre d’état yr n'est donc valable que pour des indices des vides e strictement inférieurs

a €q.

Basé sur ces observations et pour tenir compte de 'existence de e, Ishihara (1993)
introduit une deuxiéme ligne de référence, ia ligne correspondant a e = ¢; dans le plan
(e, p). En cutre, le domaine admissible des états initiaux est limité par ia ligne de
consolidation isotrope correspondant a 'état le plus lache {ICL) que Pon peut obtenir par une
meéthode de mise en place donnée. Dés lors, a partir d’'une certaine pression de confinement
P'err, Cette ligne fait office de ligne de référence. Ainsi, Ishihara (1993) définit I'indice d'état i
comme suit :

Co—¢C

Lzm—& (1)
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e, étant I'indice des vides minimum correspondant a une résistance résiduelle nulle. e est

Pindice des vides a P'état muaci stable e est lindice des vides initiai. La figure 1-32 illustre

cette definition
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Figure 1-31 Essai non drainé a y = constante, selon Ishihara (1993)

Ishihara (1993) s’intéresse a une large gamme de pression de confinement. Or a partir
d’'une certaine valeur de la contrainte de consolidation, la ligne d’état critique n'est plus une
droite dans le plan (e, Inp’) mais présente une courbure d’autant plus importante que le

niveau de consolidation est élevé. C'est pourquoi [ a été défini dans le plan (e, p').

D’apreés ishihara (1993), Pexistence ou non d’'un pic de déviateur est gouvernée par le
choix d'un indice des vides et d'une contrainte moyenne initiale. !l est alors possibie de
distinguer entre deux classes d’états initiaux. Ishihara (1993) présente les résultats d’une
série d’essais permettant ainsi de mettre en évidence une ligne de démarcation dans le plan
(e, p’) séparant les conditions initiales donnant lieu ou non a un pic de déviateur. Cette ligne
est appelée « ligne de division initiale IDL » (Figure 1-33). Elle parait jouer le méme role que
la zone de transition de Castro (1969). L'IDL correspond a une ligne a | constant. Par
définition, la ligne d’'état quasi stable (QSSL), constituant la premiére ligne de référence,

correspond a I = 1, alors que Ja deuxiéme ligne de référence, qui est la ligne e = e; ou la
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ligne ICL, correspond & I; = 0. Les états initiaux a I, < 0 correspondent & une résistance

résiduelle nulle. La figure 1-34 illustre un exemple d'isovaleurs en |, pour le sable de

Toyoura, d'aprés Ishihara (1993).

Par ailleurs, I'indice d'état garde toutes les propriétés du parameétre d’état, notamment

I'nomothétie des chemins de contraintes effectives dans des essais a |, constant comme le

montre la figure 1-35.
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1.8. CONCLUSIONS

Cette étude bibliographique a permis de retracer quelques propriétés fondamentales
des milieux granulaires. Plusieurs concepts ont été mis au point pour cerner le
comportement mécanique de ces matériaux. Cependant certains points, tels que 'unicité de
i'état critique ou I'établissement d'un critére de stabilité intrinséque, font encore 'objet d’'une
grande divergence dopinion. Ces points seront retraités a la lumiére de [Pétude
expérimentale effectuée au chapitre il

Etant donné le réle prépondérant que jouent les conditions initiaies de mise en place
d’un sol dans sa réponse a une sollicitation donnée, la notion d’indice d'état parait d'une
importance capitale pour la prise en compte de [linfluence combinée du niveau de
consolidation et de la densité. Toutefois, dans sa définition actuelle, l'indice d'état n’est
valable que pour des cas de consolidation isotrope sous chargement monotone. ll serait
alors intéressant d’étendre cette notion & des conditions plus générales en vue de son

introduction dans un cadre de modélisation, comme nous le verrons au chapitre IV,
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11.1. FORMULATION ELASTOPLASTIQUE DES L.OIS DE COMPORTEMENT
I1.1.1 GENERALITES

La théorie de l'élastoplasticité a éte essentiellement développée dans le cadre de
I'étude du comportement des métaux, a partir des résultats de Von Mises (1913), de Koiter
(1960) et de Mandel (1965). Depuis son utilisation par Schofield et Wroth (1968) pour
décrire le comportement des argiles (modéle Cam-Clay), la théorie de I'élastoplasticité a éte
largement étendue a I'étude du comportement des sols. Sous l'hypothése de petites
déformations, I'élastoplasticité permet la partition de l'incrément de déformations totales dg

en deux incréments de déformations réversibles dg® et irréversibles dg” comme suit :
de=de®+d¢” (l-1)

Lincrément de déformations élastiques dg® est relié a 'incrément de contraintes dg par

le tenseur d'élasticité L.°
do =L°dg° (11-2)

La théorie de la plasticité que nous allons décrire par la suite permettra de relier
incrément de déformations plastiques de” a l'incrément de contrainte dg. Remarquons que
ce schéma ne prend pas en compte les effets a iong terme sur le comportement du

mateériau.

11.1.2 ELASTICITE

Bien qu’il soit difficile de mettre en évidence l'existence d’'un domaine élastique
réversible dans les sols & 'ordre des déformations mesurées (102 a 10™), 'hypothese de
son existence reste trés utile pour décrire le comportement des sols, notamment sous

chargement cyclique.

L'élasticité peut étre identifiée grace a un essai de charge-décharge-recharge a
Foedometre ou au triaxial en cisaillement. Quand la relation entre la déformation et la force
qui I'a provoquée est linéaire, il s’agit d’'une élasticité linéaire. Dans ce cas, la loi de Hooke
est souvent utilisée pour décrire le comportement par le biais de deux parametres, le module
de Young E et le coefficient de Poisson v. Ces deux constantes sont mesurables a partir
d’'essais de laboratoire. La loi de comportement élastique, pour un matériau isotrope, s’écrit

alors comme suit :
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1+v \Y (11-3)

1 étant la matrice identité. X et u sont les deux coefficients de Lamé, donnés en fonction de E

et v par les relations :

vE
{}F (1+v)(1-2V)
] E
h=20+v)

(11-4)

Il est fréquent d'utiliser d’autres parametres élastiques qui sont le module de

compression K et le module de cisaillement G définis comme suit :

E
3(1-2v)
E
T 2(1+v)

K =
(11-5)

K et G permettent de décomposer la déformation élastique en une partie volumique
(changement de taille tout en gardant la méme forme) et une partie de distorsion
(changement de forme & volume constant) respectivement. Au triaxial, pour un matériau

isotrope, la matrice d’élasticité s’écrit alors :

(dp’) =( K 0) ldsi 016)

dg) \0  3G)|ge

avec dp’ : incrément de la contrainte moyenne effective,

dg : incrément du déviateur de contraintes,

€
v

de, : partie élastique des déformations velumiques associde a dp’,

defj . partie élastique des déformations deéviatoriques associée a dq.

Toutefois, I'expérience a montré que ['élasticité dans les sols n'est pas linéaire
Souvent le module de Young E varie avec I'état de contraintes dans le sol alors que le
‘% coefficient de Poisson v peut étre considéré comme constant pour un indice des vides
‘donné commé Pont montré plusieurs travaux parmi lesquels les travaux de Kondner et al.
(1963), Duncan et Chang (1970), Rowe (1971), Hardin (1978) et Lade et al. (1987). Par
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conséquent, le choix d'un module de Young et sa généralisation & n’importe quel état de
contraintes doivent étre réalisés avec beaucoup de prudence. Ainsi, il existe trois théories
(Truesdell et Noll, 1965 ; Chen, 1985 ; Loret, 1986) de comportement élastique d'un
matériau : lhypoélasticté, ['élasticité et I'hyperélasticité. En hypoélasticité, la loi de

comportement est donnée sous la forme incrémentale mais non intégrable suivante :
do=L(g) de (1-7)

Le principal avantage de ['hypoélasticité réside dans sa simplicité d'utilisation.
Cependant, il a été montré que cette approche peut conduire a une violation du principe de
conservation de I'énergie (Zytynski et al., 1978 ; Boyce, 1980) car, sur un chemin fermé de
contrainte, I'énergie dissipée ou générée n'est pas nulile.

Si la loi de comportement est de la forme de 'équation (1i-7) mais intégrable de sorte
que F'on peut écrire 0y = oy(€ ), c'est un comportement élastique comme la loi proposée par

Nova et Wood (1979). Cependant, le probieme de [I'énergie est valable pour ce

comportement aussi.

Il s’agit d’'une hyperélasticité si le tenseur contrainte ¢ dérive d'un potentiel V(g)
En principe, il N’y a pas de différence dans la signification physique entre I'élasticité et
Ihyperélasticité sauf dans le cas de grandes déformations. Un exemple d’expression pour

décrire le comportement hyperélastique a été donné par Boyce (1980) et Loret (1985).

I1.1.3 PLASTICITE

11.1.3.1 INTRODUCTION

Selon Mandel (1978), un comportement plastique est le comportement d’'un corps qui
prend des déformations permanentes sans se fissurer. Par rapport a I'élasticité, la théorie de

la plasticité introduit deux notions, le seuil de plasticité et la direction d’écouiement.

Le seuil de plasticité, défini dans l'espace des contraintes, est le seuil au-dessus
duquel les déformations deviennent irréversibles. Dans le cas uniaxial, ce seuil est défini par
une valeur o, donnée de la contrainte ¢. Si ¢ est inférieur a o, le comportement est
élastique. Au-deld de oy, lors d’'un cycle de charge-décharge, on voit apparaitre des
déformations résiduelles. Dans un probleme bidimensionnel ou tridimensionnel, le seuil de

plasticité est défini par la surface de charge F. Elle représente le critére de plasticité.
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Le premier critére de plasticité en mécanique des sols fut proposé par Coulomb en
1773. Depuis, un autre critére fut introduit par Tresca (1868) a la suite d'expériences sur le
plomb. Ensuite, Von Mises (1913) a proposé, pour une application aux métaux, un critere de
plasticité qui tient compte de la contrainte intermédiaire. Une généralisation aux sols de ce
critere a donné lieu au critere de Druker et Prager (1952). La figure Il-1 montre une
présentation de quelques critéres de plasticité dans 'espace des contraintes. Ces critéres
sont destinés 2 des matériaux isotropes. Ainsi, ils ne sont fonction que des invariants du
tenseur des contraintes. L'étude de la plasticité anisotrope a été abordée par divers auteurs.
Parmi les travaux les plus importants citons ceux de Hill (1950) et de Boehler (1978).

g',’ MEGATIVE

Figure lI-1 Différents critéres de plasticité dans I’espace des contraintes

11.1.3.2 SURFACE DE RUPTURE

La rupture dans les sols se manifeste, entre autre, par des glissements de pentes
naturelles ou de rembiais artificiels. En général, deux types de ruptures sont distingués : la
rupture fragile, qui intervient sans qu'il y ait eu plastification auparavant, et la rupture ductile,
qui a lieu aprés apparition de déformations plastiques comme c'est souvent le cas dans les
sols. Plusieurs études expérimentales ont été réalisées pour établir un critére de rupture des
sols (Lade et Duncan, 1973 ; Gudehus, 1973 ; Matsuoka et Nakai, 1974 ; Lade, 1977, 1978).
La figure 11-2 indique la forme de la surface de rupture obtenue par Lade (1977). Un bon
critere de plasticité doit respecter au mieux la forme observée expérimentalement a la
rupture. Dans les sols et en particulier pour les sables, les critéres de rupture les plus
connus sont les criteres de Mohr-Coulomb, de Matsuoka et Nakai (1974) et de Lade (1977)
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(Figure 11-3). Bien qu'il ne tienne pas compte de l'effet de la contrainte intermédiaire, le
critere de Mohr-Coulomb reste le critere de rupture le pius utilisé pour sa simplicité et sa

bonne approche des resultats expérimentaux. Dérivant du critére de Tresca (1868), il s'écrit :
F(0)=0, -0 +(0, +05)sin6—2ccosd (11-8)

avec 'hypothése que o; > o, > 0;. ¢ est angle de frottement interne du sol. ¢ est sa

cohésion.

11.1.3.3 SURFACE DE CHARGE

En général, la surface de charge F dépend de I'état de contraintes et des paramétres
d'écrouissage qui permettent de décrire son évolution dans cet espace lorsque les
déformations plastiques se produisent. La fonction de charge est une fonction convexe du

tenseur des contraintes.
I1.1.3.3.1 Ecriture

D’une maniére générale la surface de charge s'écrit sous la forme :
F(o, R)=0 (11-9)

o : tenseur de contraintes,

R : 'ensemble des parametres d’'écrouissage (des valeurs scalaires ou des tenseurs).

Les paramétres d’écrouissage, qui sont des variables internes selon ia formulation
thermodynamique, sont liés aux déformations plastiques. Si la surface de charge F ne
dépend pas des parameétres d'écrouissage, il s’agit d'une plasticité parfaite. Selon le signe
de F, deux types de comportement sont considérés :
¢ F<0:le point de charge est dans le domaine élastique ;

e F = 0 : un ecoulement plastique pourrait se produire, accompagnant ainsi les
déformations élastiques.

F>0 est un cas impossible car le schéma de la piasticité classique impose que le point

représentatif de I'état de contraintes ne puisse sortir de la surface. Cela est traduit par la

condition de consistance qui s'écrit :
dF(g, R)=0 (1-10)

Lorsque F = 0, on distingue deux cas possibies :
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Cas de la charge :

(F(o.R)=0

dF(g,R)=0

et

dF (g, R) o -
e do 20 (écrouissage positif') (N-11)

ou

oF{(o,R)
Jo

L°de20 (écrouissage quelcongue)

Les déformations irréversibles apparaissent et le domaine élastique augmente avec

I’écrouissage.

Cas de la décharge :

dF (o, R)
Jo

do <0 (écrouissage positif ) (1-12)
ou

JF(O.R) . o
N L de <0 (écrouissage quelconque)

L'incrément de contraintes est dirigé vers lintérieur du domaine élastique, il n'y a donc

pas de déformation plastique.
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Figure II-2 Surface de rupture expérimentale, d’aprés Lade (1977)
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Figure 1I-3 Surfaces de rupture de Mohr-Couiomb, de Matsuoka et Nakai (1974)
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11.1.3.3.2 Détermination de la surface de charge pour les sols

Si pour les métaux une surface de charge de type Von Mises associée a un
écrouissage isotrope ou cinématique convient, il n’en est pas de méme pour les sols. La
forme de la surface de charge est beaucoup plus difficile 2 déterminer de fagon précise.
Ainsi, il existe deux approches de détermination de la surface de charge, 'une théorique et

Fautre expérimentale. Une étude détaillée de ces méthodes est donnée par Loret (1981).

La méthode théorique est basée sur I'écriture de I'énergie dissipee. Elle est plutdt
utilisée dans des modeles associés, tels que le modéle Cam-Clay et Cam-Clay Modifié, car

elle n'est pas rattachée directement a la surface de charge mais au potentiel piastique.

Pour construire la surface de charge, Poorooshab et a/. (1967) et Tatsuoka et Ishihara
(1974) proposent une méthode expérimentale, basée sur des essais triaxiaux sur sable,
(Figure 11-4). D'apres Loret (1981), cette méthode est insuffisante car elle privilégie le trajet
triaxial classique et ne donne aucune information quant a la forme de la surface sur un
chemin a rapport de contraintes n constant. Cette méthode a aussi été largement utilisée
dans le cas des matériaux argileux pour préciser la forme de la surface de charge (Tavenas
et Leroueil, 1978 ; Magnan, 1986 ; Lépidas et Magnan, 1990).

Une autre méthode consiste a définir la surface de charge a partir d’'une surface de
rupture (Lade et Duncan, 1975 ; Vermeer, 1980). Dans ce cas, la surface de charge a la
méme forme que la surface de rupture. Elle s’écrouit de maniére isotrope au cours du
chargement jusqu’a atteindre la surface de rupture. Le principal inconvénient de ce type de
surface de charge est gu'elle est. comme la surface de rupture (§ 1.1.2), ouverte sur I'axe
hydrostatique. Une telle surface ne permet pas I'obtention de déformations plastiques sur un
chemin de compression isotrope ou a rapport de contraintes n constant, cela va a I'encontre
des résultats experimentaux qui montrent que ce type de chemin est irréversible. Pour éviter
cet inconvénient, Drucker, Gibson et Henkel {1957) ont suggéré de fermer la surface ds
charge par un « cap » centré sur I'axe hydrostatique (Figure 11-5). Ces surfaces s’inscrivent

dans le cadre des modéles intitulés « modeles avec un cap ».
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Figure II-5 Forme de surface de charge avec un « cap », d’aprés Drucker,
Gibson et Henkel (1957)

11.1.3.4 REGLE D’ECROUISSAGE

Dés leur apparition, les déformations irréversibies influent sur le comportement
ulterieur du matériau. Pour tenir compte de cette mémoire et donc de P'histoire mécanique
du matériau, on définit les paramétres d’écrouissage. On parle d’écrouissage positif ou
durcissement ¢'il s'agit d’'une élévation du seuil de plasticité et d’'écrouissage négatif ou
radoucissement dans le cas contraire.

La regle d'écrouissage permet de définir I'évolution des parametres d’écrouissage en
fonction de la déformation plastique. Selon la progression de la surface de charge dans
Fespace des contraintes, les types d'écrouissage classiques les plus utilisés sont

'ecrouissage isotrope, I'écrouissage cinématique et I'écrouissage combiné.

11.1.34.1 Ecrouissage Isotrope

L'écrouissage est isotrope si la surface de charge évolue d’une maniére homothétique
dans toutes les directions. Dans ce cas, le paramétre d'écrouissage est un scalaire. Pour les
sols, il est souvent défini par une contrainte moyenne isotrope p.. Cet écrouissage a été
proposé par Hill (1950) et Hodge (1955). il est trés utilisé pour sa simplicité et sa bonne

representativité, surtout dans le cas du chargement radial.
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11.1.3.4.2 Ecrouissage cinématique

Introduit par Ishlinski (1954) et Prager (1956), il correspond a la translation de Ia
surface de charge dans lespace des contraintes. Une consequence direcie de ce
déplacement réside dans le fait que le domaine élastique, tout en restant constant,
augmente dans la direction du chemin de contraintes et diminue dans la direction opposée ;
c’'est I'effet Bauschinger ainsi défini pour les métaux. En général, le paramétre d’écrouissage
est un tenseur du deuxiéme ordre. L'écrouissage cinématique peut étre linéaire, comme

pour les matériaux isotropes, ou non linéaire s'il s’agit d’une plasticité anisotrope.
I1.1.3.4.3 Ecrouissage combiné

En général, il n'est pas réaliste de ne considérer que Fun ou l'autre des types
d’écrouissage décrits ci-dessus car I'écrouissage isotrope n’est pas suffisant pour expliquer
les phénomeénes observés sous chargement cyclique (Adaptation, accommodation, etc.) et
I'écrouissage cinématique a l'inconvénient de garder le domaine é!astique constant. D'ou la
formulation d’'un écrouissage combiné. La surface de charge se dilate et se translate d'une
manieie uniforme dans todtes les directions (elle subit une transformation affine dans

'espace des contraintes).

I1.1.3.5 POTENTIEL PLASTIQUE ET LOI D’ECOULEMENT

La connaissance du potentiel plastique ou d’écoulement G fournit la loi d’évolution des
déformations irréversibles, c’'est a dire la loi d'écoulement. Le potentiel plastique G est dit
associé s’il est confondu avec la surface de charge F. Dans ce cas, I'incrément vectorie! de
déformation plastique est normal a la surface de charge et le matériau satisfait la regle de
normalité. Si G est différent de F, le potentiel plastique est dit non associé. Dans le cas des
matériaux granulaires, Poorooshab et al. (1966) ainsi que Tatsuoka et Ishihara (1974) ont
montré que ces matériaux ne suivent pas la régle de normalité. Ainsi, dans certains modeéles
pour les sables (Nova et Wood, 1979 ; Pastor et al, 1985), la détermination du potentiel
d'écoulement passe par I'écriture de I'expression de la dilatance et par 'hypothése que la
contribution élastique est petite devant la contribution plastique en déformation. En effet, les
résultats expérimentaux de Stroud (1971) et Smith (1972) montrent que la dilatance dans les
sables dépend uniquement de 'état de contraintes. En outre, Lanier et al. (1991) ont montré
que la direction d’écoulement reste constante pour un rapport de contraintes n constant.

La dilatance d peut alors étre représentée par une relation du type :

d-dEV—H ) de? 11-13)
=3, THm = (
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T

La figure 1I-6 illustre, d’aprés Touati (1982), un exemple de courbes d'évolution de la

dilatance d en fonction du rapport de contraintes n pour le sable de Fontainebieau sous

différentes contraintes de consolidation ..
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Figure ll-6  Variation de la dilatance au cours des essais triaxiaux de compression
pour différentes conditions initiales (Touati, 1982)

55



Chapitre Il : Eléments bibliographiques sur la modélisation

11.2. MODELES DE COMPORTEMENT ELASTOPLASTIQUES DES SOLS

Les plus célebres modeéles de comportement é€lastoplastiques des sols (Roscoe,
Schofield et Thurairajah, 1963 ; Roscoe et Burland, 1968) sont issus de la théorie de I'état
critigue développée par Roscoe, Schofield et Wroth (1958) et Schofield et Wroth (1968). lls
ont été congus pour reproduire le comportement des argiles au triaxial. Depuis, divers autres
modeles ont vu le jour en variant le type d'écrouissage, la forme de la surface de charge,
etc. Ces modeéles ont été classés en trois catégories : Les modeéles élastoplastiques parfaits,
les modéles a simple surface de charge et les modeles a double surface de charge.

Dans ce qui suit, nous ne nous intéresserons qu’aux modeéles écrouissables, en
Poccurrence les deux derniers types de la classification car, pour les modéles
élastoplastiques parfaits, la surface de charge ne s’écrouit pas, elle est fixe dans I'espace
des contraintes et coincide avec le critére de rupture. A lintérieur de la surface, le
comportement est élastique et, quand I'état de contraintes atteint ia surface de charge ety

reste, un écoulement plastique se produit.

I1.2.1 MODELE A SIMPLE SURFACE DE CHARGE

Les modeles a surface de charge fermée tels que le modéle de Drucker, Gibson et
Henkel (1957) furent les premiers modeles élastoplastiques avec écrouissage pour les sols.
La surface de charge est construite a partir du critére de rupture de Mohr-Coulomb. Par la
suite, apparurent les modéles élastoplastiques avec écrouissage, associés a une surface de
charge déduite d’une expression de la dissipation du travail plastique. Ce sont les modeles
développés par 'école de Cambridge pour décrire le comportement des argiles (Cam-Clay
original par Roscoe, Schofield et Thurairajah, 1963 et Cam-Clay Modifié par Roscoe et
Burland, 1968). Ces modeéles ont donné naissance aux modéles dits d'état critique. Les
modéles Cam-Clay sont des modéles associés, a écrouissage isotrope. Le paramétre

d’écrouissage est fonction de la déformation plastique volumique.

Suivant le modele Cam-Clay, de nombreux autres modeles pour décrire le
comportement des matériaux granulaires ont été développés, surtout aprés I'établissement
du concept de ligne de transformation de phase (Ishihara et al., 1975 ; Luong, 1978). Ainsi,
pour tenir compte du phénoméne de la dilatance dans les sables denses, Nova et
Wood (1979) proposent un modéle de comportement avec une nouvelle surface de charge,
basée sur les résultats expérimentaux de Poorooshab et (1971) et de Taisuoka et

Ishihara (1974), et une nouvelle loi d’écoulement, basée sur les travaux de Stroud (1971) et

56



Chapitre Il : Eléments bibtiographiques sur la modéiisati‘on

de Namy (1970). La figure 1I-7 illustre ies formes de la surface de charge et du potentiel
plastique utilisés dans ce modele. A partir d’un certain niveau de contraintes, le potentiel
plastique est non associé mais aucune hypothése n’est faite sur I'existence de I'état critique.
La rupture de Mohr-Coulomb est définie par un module d'écrouissage nul. Le paramétre
d’écrouissage dépend de la partie volumique et de la partie déviatorique des déformations
plastiques. Ce modéle contient 7 paramétres qu'on peut déterminer a partir d'un essai
triaxial. Des simulations de la liquéfaction statique, effectuées par ce modeéle, ont montré
une concordance satisfaisante avec les résultats expérimentaux obtenus par Castro (1969),

comme le montre la figure 11-8.

s =M/2

Figure lI-7 Surface de charge (a) et potentiel d’écoulement (b) dans le modele de
Nova et Wood (1979)

P,

g 4 kgf/::m9

Figure li-8 Simulation d’un essai de liquéfaction
par le modele de Nova et Wood (1979)
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11.2.2 MODELES A DOUBLE SURFACE DE CHARGE

Par construction, dans un modéle a simple surface de charge, un increment de
contrainte engendre un incrément de déformation plastique identique quelle que soit la
direction de chargement. Cependant, des résultats expérimentaux, notamment ceux obtenus
par Tatsuoka et Ishihara (1974) a partir d’essais triaxiaux sur sable, ont montré qu'il existe
des chemins plus défavorables que d'autres quant au développement de déformations
irréversibles pour le méme incrément de contrainte, comme le montre la figure li-9. D'ou
l'idée de distinguer différents mécanismes de génération de la déformation plastique utilisée
par certains auteurs tel que Lade (1977), Vermeer (1978) et Loret (1981), suivant en cela la

théorie des multimécanismes développée par Koiter (1953) et Mandel (1965).

Un exemple intéressant de modéle a double surface de charge est le modele de
Vermeer (1978). Ce modele est utilisé pour la description du comportement des sols
granulaires, au triaxial, sous chargement initial, déchargement et rechargement. C'est un
modeéle isotrope, hyperélastique a deux mécanismes (Figure 11-10). Le premier mecanisme
est un mécanisme de consolidation (volumique uniquement) avec un potentiel plastique
associé. Le deuxieme mécanisme, qui est purement déviatorigue (mécanisme de
cisaillement), est basé sur le critere de rupture défini par Matsuoka et Nakai (1877) et sur
équation de contrainte-dilatance de Rowe (1971) comme loi d'écoulement. Le potentiel
plastique dans ce cas est non associé. Par ailleurs, en charge (la décharge est supposée
elastique), l'activation de Fun ou l'autre mécanisme dépend du trajet de chargement. Dans le
plan du triaxial (q, p) et comme le montre la figure 1{-10, on peut distinguer quatre zones.
Une zone élastique a lintérieur des deux surfaces (1). Une zone d’activation du mécanisme
volumique (Il) et une du mécanisme de cisaillement (lll). La derniére région correspond a
I'activation des deux mécanismes (IV}. La déformation totale s’écrit alors comme la somme
de la déformation élastique et des déformations plastiques correspondant aux mécanismes

activés,

L'interét de ce modeéle réside d'abord dans le faible nombre de ses parameétres (7 dans
la premiére version et 5 dans la version 1980). Par ailleurs, il prend bien en compte
influence de la nature de chargement sur le comportement. Cependant, le découplage des
phénoménes de compression isotrope et de distorsion di a 'hypothése de mécanismes

indépendants n'est pas réaliste.
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Figure 1I-9 Influence du trajet de chargement sur les déformations plastiques,
d’aprés Tatsuoka et Ishihara (1974)
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Figure H-10 Surfaces de charge du modéle de Vermeer (1978)
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A partir de I'étude expérimentale des trajets de chargement sur des chemins de
distorsion et radiaux, Loret (1981, 1985) a proposé un modéle similaire a celui de Vermeer
(1978) avec une surface de consolidation elliptique et une surface de distorsion basée sur le
travail plastique normalisé de distorsion. La figure 1I-11 présente des predictions du modéle

comparées a des résultats d'un essai triaxial & contrainte moyenne constante
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Figure Il-11 Essai triaxial a contrainte moyenne constante, comparaison
prédiction - expérience (Loret, 1981)

11.2.3 MODELES BASES SUR LE PARAMETRE D’ETAT

L’intérét d'un tel type de modéle réside dans le fait qu'il permet de tenir compte, par le
biais du paramétre d'état v (ou de tout autre parametre similaire, voir chapitre 1), de Peffet
combiné de la contrainte de consolidation et de l'indice des vides sur le comportement des
sables. Ainsi, Jefferies (1993) a proposé un modeéle d’état critique rigide-plastique (piastique
parfait sans déformation élastique) associg, nommé « Nor-Sand », destiné & décrire le
comportement monotone drainé des sables. La surface de charge est proche de celle
utilisée dans le modele Cam-Clay. La regle d'écrouissage dépend de la distance, dans
Fespace (q, p',e), séparant le point actuel d’un certain point image. Ce dernier point est situé
sur la surface de charge. Il est défini par un taux de déformation volumique nul

(Figure 11-12). Quand le point courant dépasse le point image, I'écrouissage devient négatif.
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L’évolution du point image est contrblée par le paramétre d’état . Il y a rupture lorsque le
point image se trouve sur la courbe d’état critique. La figure I1-13 montre des simuiations du
comportement draine d’un sable a différentes valeurs du parameétre d’état effectuées par le

modéie Nor-Sand.

Outre lintroduction du paramétre d’état dans le formalisme des lois de comportement,
la particularité de ce modele réside dans le fait que c’est un modeéle associé, ce qui n'est pas
le cas des autres modeles destinés a décrire le comportement des sables. |l permet de plus
de prédire un écrouissage positif et négatif sur le méme chemin, cela n'est pas commun aux

autres modéles d’état critique.

Dans un cadre similaire & celui du modéle de Nova et Wood (1979}, Saitta (1994) a
développé un modele, basé sur indice d'état I, pour décrire le comportement des sables
laches et denses sous chargement monotone et celui des sables laches sous chargement
cyclique. Le mécanisme de plasticité est basé sur le principe que la surface de charge
initiale, nommeée surface de charge d'état, ainsi que son évolution, dépendent des conditions
initiales. L'introduction des conditions initiales dans la surface de charge se traduit par la
prise en compte d'un état (g, p'y). dépendant de |, et défini par le point R comme le montre
la figure 1i-14, dans ['écriture de 'expression du critére de plasticité. Dans un essai de
liguéfaction, le point R(qy, p’) représente I'état résiduel du matériau a un indice des vides
donné. La modélisation du comportement cyclique est basée sur le concept de surface
frontiére (voir paragraphe 3.2) et sur 'hypothése d’'une décharge élastique anisotrope. Ce
modéle permet en particulier, grace a lintroduction de lindice d'état, de prédire la droite
d’effondrement (Sladen et al, 1985) aussi bien en monotone gu'en cyclique comme le
montre la figure 1I-15. Cependant, le concept de surface de charge d’état ainsi que la
définition du point R pour les sables denses ne permettent pas, dans leurs états actuels, la

modélisation de la mobilité cyclique.
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Figure iI-12 Définition de i'écrouissage dans le modéle Nor-Sand
(Jefferies, 1993) dans 'espace (q, p’, e)
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Figure 1I-13 Simulations d’essais triaxiaux drainés pour différentes valeurs du
parametre d’état y,, obtenues par le modele Nor-Sand (Jefferies, 1993)

62



DEVIATEUR DE CONTRAINTE NORMALISE q/p'o

Chapitre Il : Eléments bibliographiques sur la modéilisation

10—
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Figure [I-14 Surface de charge d’état dans le plan du triaxial (Saitta, 1994)
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Figure lI-15 Simulation de la droite d’effondrement en monotone et en cyclique par le
modeéle de Saitta (1994)
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I1.3. MODELISATION ELASTOPLASTIQUE DU COMPORTEMENT CYCLIQUE DES

SOLS GRANULAIRES
11.3.1 INTRODUCTION

Les modéles basés sur des théories simples d'écrouissage isotrope, cinématique
linéaire ou écrouissage combiné tels que les modéles décrits ci-dessus sont suffisants pour
décrire le comportement d’'un matériau sous chargement monotone. Au contraire, en cas de
chargement cyclique, ces théories ne sont pas suffisantes pour représenter correctement les
phénomenes cycliques comme l'effet de rocher, la stabilisation ou ies boucles d’hystérésis.
Ainsi, pour pallier cette insuffisance, différents moyens ont été déployés tels que
Vintroduction d’écrouissage cinématique non linéaire (Lassoudiére, 1984 ; Cambou et Jafari,
1988), le développement de modeéles a multisurface (Mroz, 1967) ou de modéles basés sur
la théorie de I'élastopiasticité généralisée (Zienkiewicz et a/.,, 1985). Ces moyens font I'objet
des paragraphes suivants. '

11.3.2 CONCEPT DE SURFACE FRONTIERE (BOUNDING SURFACE)

H.3.2.1 CONCEPT DE CHAMP DE MODULES PLASTIQUES

Initié par Mroz (1967) dans le cadre de I'étude du comportement cyclique des métaux,
ce concept est basé sur I'hypothése de l'existence d'une infinité de surfaces de charge
imbriquées les unes dans les autres. Chacune d'elles est associée a un module plastique.
L'écrouissage est cinématique. A [lintérieur de la premiére surface de charge, le
comportement est élastique. Quand le point courant atteint la surface de charge, celle-ci se
translate jusqu'a devenir tangente a la surface suivante. A ce moment, le module plastique
prend la valeur correspondant & cette derniére surface. Ainsi le module plastique varie en
escalier. La figure 1I-16 montre un exemple d'évolution de ces surfaces sur un chemin
triaxial de charge-décharge-recharge d'aprés le modéle de Prévost (1978). Cette approche
est utilisée dans les modéles de Prévost et Hoég (1977) en considérant des cercles, de
Mroz et al. (1979) avec des ellipses et de Hujeux (1979) en utilisant des cercles dans le
cadre de la loi des multimécanismes. Ce concept a été appliqué aux sols par Prévost (1978)
et Mroz, Norris et Zienkiewicz (1978). La figure [i-17 illustre une simulation d'essai triaxial

cyclique non drainé d’aprés Mroz, Norris et Zienkiewicz (1981).

L'inconvénient de ce type d'approche est que la régle d’évolution n’est facile a formuler

que pour des formes simples de surface de charge tel un cercle ou une ellipse. De pius, il
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n'est pas toujours commaode, du point de vue numérique, de mémoriser un grand nombre de

surfaces de charge.
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Figure I1-16 Application du concept de champ de modules plastiques a un chemin
triaxial de charge-décharge, d’apres le modele de Prévost (1978)
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Figure lI-17 Simulation d'un essai triaxial non drainé par le modeéle a deux surfaces de
Mroz et al. (1981)
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11.3.2.2 CONCEPT DE SURFACE FRONTIERE

Le concept de surface frontiere a été d'abord développé par Krieg (1975) ainsi que
Dafalias et Popov (1975) pour les métaux, ensuite par Mroz, Norris et Zienkiewicz (1979)
pour les sols dans le plan du triaxial en liaison avec la théorie de I'état critique. et appliqué

aux argiles par Dafalias et Herrmann (1982).

Bien qu’il paraisse comme un cas simplifié du concept du champ des modules
plastiques, Dafalias et Herrmann (1982) soutiennent que ce concept n’en est pas équivalent
car il concerne de simples modéles de comportement. En effet, il s’agit de considérer une
seule surface dite surface frontiére a lintérieur de laquelie se produisent des irréversibilités
en charge (la charge est définie par n' dg > 0 avec n la normale extérieure a la surface de
charge). Le domaine purement élastique n'existerait alors plus sauf pour la décharge
(n' do < 0), supposée totalement élastique. Le module plastique varie d’une maniére
continue suivant une regle d’interpolation linéaire réalisée entre un point de référence, en
Voccurrence Porigine des axes O, at un point image M’ situé sur la surface frontiere comma
Pillustre la figure 1I-18. Le point image M’ est déterminé par lintersection entre la ligne
radiale passant par le point courant M et la surface frontiére. Les directions de chargement
au point courant sont identiques a celles du point image (les directions d’écoulement sont
confondues avec les directions de chargement car il s’agit d’'une application aux argiles avec
un modele associé). La surface frontiére se différencie d'une surface de charge ciassique
par le fait que des déformations plastiques peuvent aussi se produire a lintérieur de la
surface. Elles sont d'autant plus importantes que le point de chargement est prés de la
surface frontieére. Si 'état de contraintes est sur la surface frontiere, cette derniére joue le
role d'une surface de charge. Ainsi, les déformations et les contraintes sont déterminées

comme dans la théorie de I'élastopiasticité classique.

Mroz et Norris (1982) ont proposé une autre méthode de détermination du point image
avec 'option de conserver un domaine élastique a l'intérieur de fa surface frontiere. I| s’agit
de considérer lintersection entre la surface frontiere et la direction de lincrément de
contraintes comme le montre la figure 11-19 avec (a) et sans (b) 'hypothése d’'un domaine
elastique initiale. Cette méthode a l'avantage de prendre en compte linfluence de la
direction de chargement sur la génération des déformations plastiques, sans utilisation de
modeéles a double surface de charge. Aussi, la régle d'interpolation a éte transformée en une
loi non linéaire en mettant I'expression de Dafalias en puissance.

Le parametre y de la puissance est un nouveau parameétre du modeéle. I contréle 'amplitude

des déformations plastiques & l'intérieur de la surface frontiere.
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L'intérét de ce concept est quiil permet d'adapter tout modele élastopiastique a
écrouissage isotrope afin qu’il puisse prédire des déformations irréversibles, dans un
domaine censé étre élastiqgue (dans une formulation élastopiastique ciassique), avec un
minimum de parametres supplémentaires. |l suffit pour cela de se donner une méthode de
détermination du point image situé sur la surface frontiere et une regle d'interpolation pour
calculer le module plastique. En outre, il offre la possibilité de choisir des lois de variation
trés flexibles du module plastique, que Fon peut adapter au comportement réel du matériau.
La capacité du modele a produire des déformations irréversibles a Pintérieur de la surface
frontiére est d’une importance capitale pour la bonne simulation du comportement cyclique

des sois.

11.3.3 MODELE BASE SUR LA THEORIE DE L’ELASTOPLASTICITE
GENERALISEE

Telle gu'elle a été définie par Zienkiewicz et Mroz (1984), la théorie de la plasticité
généralisée constitue une généralisation des hypothéses de la plasticité classique. En effet,
cette théorie consiste en la donnée d'une expression du module plastique ainsi que des
directions de chargement et d’écoulement. Dans le cas d’un probléme de plasticité simple, le
cheminement classique pour {obtention du module pilastique est trées avantageuse.
Cependant, des qu'il s’agit de décrire un comportement pius élaboré comme le
comportement cyclique, la description d’'un modeéle dans des termes classiques devient trés
complexe et la donnée directe d'un module plastique est alors plus avantageuse.
L’expression du module plastique peut alors étre formulée, par exemple, par le biais du
concept de surface frontiere (la plasticité classique est alors utiliser pour décrire la surface
frontiere), ou elle peut étre postulée d’'une maniere arbitraire en se basant sur des

observations expérimentales pour obtenir sa forme générale.

Dans ce cadre, Zienkiewicz et al. (1985) ont proposé un modéle adapté au
comportement des argiies sous chargement cyciiqgue. Ce modéle a été établi & partir du
modele Cam-Clay. Pour prendre en compte les déformations irréversibles a la charge a
l'intérieur de la surface de charge (cas du chargement cyclique), le module plastique H, au
point de charge est déterminé a partir de ia loi d’interpolation proposée par Mroz et Norris
(1982) comme suit :

.
H, = HgSPO-] (I1-14)
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Les guantités & et 8, sont les distances de l'origine au point courant de contraintes P’

et de Porigine au point image P respectivement (Figure 11-20). v est un parameétre du modéle.

Hfs est le module plastique au point P déterminé selon les régles de I'élastoplasticité

classique. La direction de chargement n’ au point P’ est identique a la direction n au point P.

La décharge est supposée élastique.

Pastor et al. (1985) ont proposé un modéle adapté au comportement des sables sous
chargements monotone et cyclique. Les expressions de la surface de charge et du potentiet
d’écoulement, illustrés dans la figure 11-21, découlent de la loi d'écoulement proposée par
Nova et Wood (1979). Le module plastique a la charge est déterminé de la méme maniére
que dans le modele de Zienkiewicz et al. (1985). La regle d'écrouissage qui permet de

déterminer le module plastique Hf sur la surface frontiere dépend de ia déformation

volumique plastique et du travail plastique de distorsion suivant I'expression proposée par
Wilde (1977). Contrairement au modeéle précédent, la décharge n’est plus supposée

élastique. Ainsi, I'incrément de déformation plastique s’écrit -

1 } :
de? =——n,, (0" do) (11-15)
Doy = _Inngl
R, (1-16)
Royz =Ny

NgLt et ng» sont les composantes du vecteur d’écoulement & la charge. n est le vecteur de
chargement. H, est le module plastique a la décharge, il est calculé comme suit :

+ dans le domaine subcaracteristique (n < Mg),

d =Y
H, = Huo[%”-] (11-17)
g

¢ dans le domaine surcaractéristique (1 > Mg),
My = Hyo {11-18}

Huwo et y, sont des parameétres du modeéle. n, est le rapport de contraintes a la décharge

défini a partir du point ol la décharge a eu lieu.
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Figure H-18 Surface frontiére, d’aprés Dafalias et Herrmann (1982)
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Figure 1I-20 Surface frontiere d’apres Zienkiewicz et al. (1985)

69



Chapitre Il : Eléments bibliographigues sur la modétisation

Par rapport aux autres modeéies a écrouissage combiné existants dans la litterature, ce
modele présente I'avantage d'un nombre de parametres réduits (9 + 3 pour le comportement
cyclique). La figure I-22 illustre des comparaisons entre résultats expérimentaux et
prédictions du comportement monotone non drainé d'un sable a différentes densités. En
outre, gréace a la formulation décrite ci-dessus en décharge, il est capable de reproduire des
niveaux élevés de plastification en décharge, tels que ceux observés expérimentalement

dans les sables denses lors du passage de 'état caractéristique.

ﬁl q , st
/ S
e /Jw
1 1
Vd

_ 711 S Potentiel d'écoulement

Figure lI-21 Surface de charge et potentiel d’écoulement
dans le modeéle de Pastor et al. (1985)

Pastor et al (1990) ont proposé une autre version du modeéie, pour décrire le
comportement monotone et cyclique des argiles et des sables, dans laquelle ils se donnent
directement ie module plastiqgue méme sur la surface frontiere. Dans ce cas, seuls le module
plastique, les directions d'écoulement et de chargement sont requis pour la formulation du
modele. En charge, 'auteur propose une forme générale du module plastique obtenue en
respectant les conditions suivantes :

¢ en compression isotrope, d'aprés le diagramme d’état critique (e, Inp’), ona:

P e A-xdp' o
de, =dg, —dg, = — (1-19}
I+e, p
H_ =Hyp’
d’ou I+e¢, (11-20)
H, = -
S
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+ en cisaillement :
Hy =Hyp'f(n) (H-21)

la fonction f(n) doit respecter deux conditions, 'une au début du cisaillement et F'autre a la

rupture définie par une valeur n; du rapport de contraintes n, comme suit :

fmy=1 n=0
{(n) n 122)

f(n)=0 m=n;
Pour les matériaux granulaires, les auteurs proposent la fonction f(n) suivante :

-

| \ o
f(n)m[l—;n—J (1— - J'*’[Boﬁlex)?(‘ﬁoé)] (ig—] (11-23)

f g N

1)
avec N, =1+—|M 11-24
v \s ( o) M (1l-24)
Mg, My, o, v, Bo et B4 sont des paramétres du modéie.

Le modele comporte 11 paramétres dont 3 rattachés au comportement cyclique. i
permet en particulier, grdce a I'expression donnée du module plastique, de simuler le
radoucissement observé expérimentalement dans les sables denses et trés denses sous
chargement monotone en condition drainée. En cyclique, le modele reproduit bien le
comportement des sables laches et denses. La figure i1-23 présente des simulations de la
liguéfaction et de la mobilité cycliqgue ainsi que les résultats d'essais triaxiaux des mémes
phénoménes, obtenus par Tatsuoka (1872).

Néanmoins, ce modéie, aussi bien ia version 1985 gque 1990, présente I'inconvénient
commun des modeéles qui n'intégrent pas, dans fa formulation, linfluence des conditions
initiales sur le comportement. Différents jeux de paramétres sont alors nécessaires pour

simuler chaque type de comportement (lache, moyennement dense et dense).
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prédictions selon le modéle de Pastor et al. (1990)
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I1.4. CONCLUSIONS

Dans le cadre élastoplastique choisi, nous avons passé en revue les différents types
de modeles existants pour la simulation du comportement des matériaux granulaires. Il en
ressort que l'introduction de la notion de parametre d'état dans un contexie de modélisation
est une démarche intéressante dans la mesure ou elle permet de garder un méme jeu de
paramétres pour simuler les différents types de comportement, dus aux variations des
conditions initiales. Ensuite, pour sa grande souplesse d'utilisation et sa simplicité, la théorie
de I'élastoplasticité genéralisée semble étre un cadre probant pour le développement de
modeles de comportement des matériaux granuiaires, en particulier sous chargement

cyclique.
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Chapitre 1l : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

IIL.I. INTRODUCTION

Ce chapitre concerne l'investigation expérimentale réalisée sur le sable d’'Hostun a
'appareil triaxial. Une attention particuliere a été portée au comportement du sol a
Feffondrement et a I'état stable. Ces deux états sont spécialement importants pour

I'évaluation de la rupture dans les sables laches.

Outre la description des équipements et procédures expérimentaux utilisés, 'étude
comporte deux grandes parties. Dans ia premiere partie, concernant le comportement du
sable sous chargement monotone, des essais non drainés classiques sont présentés. |
servent essenticllement d’essais de référence pour ia suite de I'étude. En outre, ils mettent
en évidence le phénomeéne de I'effondrement ainsi que I'influence de différents parameétres
sur le comportement des sables tels que la densité, le niveau de consclidation isotrope et
anisotrope. Cette influence a été aussi évaluee par des essais a déviateur constant qui ont
permis, entre autre, de valider la droite d'effondrement proposée par Sladen et al. (1985)
comme critére de perte de stabilité dans les sables laches. L'intérét de ces essais réside
dans le fait gu’ils conduisent & une diminution des contraintes effectives et gu’ils permettent
donc de tester P'influence du chemin de contraintes sur la rupture aussi bien en termes

d’apparition de perte de stabilité qu’en atteinte d’état stable de déformation.

La deuxiéme partie traite du comportement cyclique, qui se traduit essentiellement en
deux phénomenes, a savoir I'effondrement et la mobilité cycligues. Une campagne d’essais
a été effectuee sur sable lache pour évaluer linfluence de 'amplitude du déviateur cyclique
sur lapparition de leffondrement. Il s'ensuit d’abord la détermination de la droite
d’effondrement en cyclique, puis la suggestion d'un diagramme de comportement du sable
qui unifie les différents types de comportement que I'on peut observer dans les matériaux
granulaires, valable pour tout état initial de déposition. Une autre série d'essais a été
réalisée sur sabie dense avec des quelque phases de charges - décharges afin de

caractériser 'élasticité dans les sabies.
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111.2. EQUIPEMENTS ET PROCEDURES D’ESSAIS

II1.2.1 MATERIAU UTILISE

Comme dans beaucoup de laboratoires de recherche francais, le sable d’'Hostun RF
est le matériau choisi pour cette étude. Il a été utilisé dans de nombreux cadres de
recherche, notamment au GRECO Géomateriaux (1987, 1988) et a l'atelier internationa! de

Cleveland pour les lois de comportement pour sols grenus (Saada et Bianchini, 1988).

D’origine éoceéne, le sable d'Hostun provient de la carriere de Beauregard, située a
proximité d’Hostun, dans la Drédme. C’est un sable essentiellement siliceux & grains sub-
angulaires et d'une granulométrie uniforme comme fe montre la courbe granulométrique de
la figure llI-1. Flavigny et al. (1990) présentent les caractéristiques de ce sable. Nous

retenons les caractéristiques données dans le tableau lli-1 (g est prise égale a 9.81 m/s®).

Tableau llI-1 Caractéristiques du sable d’Hostun RF

Sable DSG Cu €min Smax Ys Ydmin Ydmax
(mm) (kN/m®) | (KN/m®) | (kN/m?)
Hostun RF | 0,38 1.9 0,656 1,00 | 26,50 | 13,24 | 15,99

Une autre grandeur souvent considérée pour évaluer la densité d’'un échantilion, outre

Pindice des vides, est l'indice de densité I défini comme suit :
Ip= — e (i1}

L'indice de densité permet de comparer iétat de densité de différents matériaux entre eux.
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SABLE RF
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Figure lll-1  Caractéristiques et courbe granulomeétrique du sable d’Hostun,
d’apres Flavigny et al. (1990)
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I11.2.2 DISPOSITIFS EXPERIMENTAUX

Trois types d'appareillages ont été utilisés selon la nature de 'essai a réaliser. Il s'agit
de I'appareil triaxial classique, de I'appareil triaxial de type Bishop et Wesley (1975) et de

Pappareil triaxial cyclique.

I111.2.2.1 APPAREIL TRIAXIAL CLASSIQUE

La figure IlI-2 présente un schéma de principe de Pappareil triaxial classique. Il est
composé d'une presse d'écrasement, d’'une cellule triaxiale et d'une chaine de mesure. La
presse, constituant le bati de chargement, est une presse électromécanique a vitesse
contrblée. La cellule, qui se place sur le plateau de la presse, permet d’accueillir des
échantillons cylindriques frettés d’'une hauteur de 140 mm et d’'un diamétre de 70 mm. La
mise en pression de la cellule rempiie d’eau permet d’appliquer la contrainte de confinement.
La cellule est aussi équipée de deux capteurs de pression électriques servant a mesurer la
pression de confinement et la pression a l'intérieur de I'échantillon, dite contre-pression. Ces
deux pressions sont fournies par un compresseur muni de détendeurs et dinterfaces air-
eau. Le capteur de la contre-pression sert aussi a mesurer la pression interstitielle dans le
cas d'un essai non drainé. Les variations de volume, dans un essai drainé ou pendant ia
phase de consolidation, sont mesurées par un systéeme de pots & mercure équipé de
capteurs de deplacement inductifs (Figure 11I-2), appartenant au méme circuit que la contre-
pression. La force de cisaillement est mesurée par un capteur de force placé en haut du béti
de la presse. Le déplacement vertical de I'éprouvette est mesuré par un capteur de
déplacement de type LVDT.

111.2.2.2 APPAREIL TRIAXIAL DE TYPE BISHOP ET WESLEY (1975)

Le schéma de principe est montré sur la figure 1I-3. Le bati de chargement constitue la
différence essentielle par rapport a 'appareil triaxial classique. Le chargement est réalisé
gréce au déplacement vertical du piston, effectué de maniére hydrauiique a partir d'une
chambre de pression remplie d'eau désaérée. Un systeme GDS de contrdle digital
régularise la pression et le volume d'eau désaérée dans la chambre pour contrdler la force
ou le déplacement axial.

Cet appareil permet de réaliser des essais en compression et en extension, monotone
et cyclique, a déplacement ou a force contrélié. Pour réaliser des essais en extension, la téte
de I'éprouvette est solidarisée avec le bout supérieur du piston par une couronne et par

Papplication d’'une pression négative entre les deux.
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I111.2.2.3 APPAREIL TRIAXIAL CYCLIQUE

Un schéma de principe est présenté a la figure lli-4. il s’agit d’'une celiule triaxiale avec
un systeme de chargement pneumatique asservi. Par le biais d'une interface air-eau, la
pression de confinement est appliquée grace a une pression d'air, contrbiée a partir d'une
armoire de commande.

Cet appareillage permet, grdce a un systéme d'asservissement pneumatique, de
réaliser des essais cycliques a force ou a déplacement contrélé avec des vitesses de
sollicitations variables pouvant aller jusqua 1 Hz. I est aussi possible de choisir entre

différentes formes du signal, sinusoidal, triangulaire ou carré.

II1.2.3 ACQUISITION ET TRAITEMENT DES DONNEES

L’'ensemble de la chaine de mesure est relié a un micro-ordinateur via une carte
d'acquisition. Un logiciei d’acquisition et de traitement des données permet de visualiser en
temps réel 'évolution des différents parameétres de I'essai. Pour les essais a force controlée,
une table tragante est utilisée afin de disposer d'un enregistrement graphique, surtout pour
la phase post-perte de stabilité apparaissant dans les sables laches. La rapidité d’apparition
d’'un tel phénoméne ne permettait pas d'avoir d'enregistrement numérique suffisant avec ies

moyens disponibles dans le laboratoire.

111.2.4 PROCEDURE EXPERIMENTALE

La procédure expérimentale consiste a fabriquer, saturer, consolider puis cisailler des

éprouvettes de sable en utilisant un mode défini de préparation.

I11.2.4.1 PREPARATION DE L’ECHANTILLON

Selon le type d’essai et son objectif, deux méthodes de préparation ont été utilisées.
Ce sont le deversement sec et le damage humide. Ces deux méthodes permettent de
disposer d’une large gamme d'indices des vides.

Le déversement sec en piusieurs‘ couches est la technique généralement utilisée pour

la réalisation d’échantillons denses a moyennement denses (Ip > 0,45).
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Chapitre 1l : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

Le damage hummide, tel qu'il a été défini par Castro (1969) et utilisé par Habib (1977) ;
Bousquet (1988) et Canou (1987, 1989), consiste a humidifier le sable avec une faible
quantité d’eau (une teneur en eau de 'ordre de 3%) avant sa mise en place. Cela permet de
donner au sable une cohésion apparente due a la capillarité créée entre les grains. Avec
cette méthode de fabrication, on peut obtenir des indices des vides trés élevés voire
supérieurs a lindice des vides maximum en. déterminé en utilisant le procédé standard
ASTM.

Dans les deux modes de préparation, le sable est déposé dans le moule en sept
couches de hauteur et de masse égales. Pour obtenir la hauteur désirée, chaque couche
peut étre légérement compactée si nécessaire en portant une attention particuliere a

homogénéité de I'éprouvette.

Les échantillons sont montés dans un moule cylindrique de diamétre D = 70 mm et de
hauteur H =140 mm donnant un élancement H/D =2, sur lequel on vient plaquer une
membrane en latex de diamétre 0,3 mm grace a l'application du vide entre celle-ci et le
moule. Aux deux extrémités de {'éprouvette sont placées deux pierres poreuses pour
permettre la circulation d'eau & lintérieur de I'echantillon. Le démoulage est effectue en

appliquant une faible pression négative dans 'échantilion (de Fordre de -20 kPa). Une fois le

e

moule retiré, cette pression est diminuée jusgu’a -100 kPa, pression de maintien de
'échantillon. Notons qu’a ce stade I’échantilion est déja consolidé a sec sous une contrainte
de 100 kPa. Si la pression de consolidation désirée est inférieure a 100 kPa, {a pression du
vide dans V'échantilion ne doit pas dépasser cette valeur. Pour que la pression de maintien
soit ramenée a I'extérieur, nous appliquons progressivement une contrainte de confinement
au fur et & mesure que nous augmentons la pression du vide dans I'échantillon sans jamais

dépasser la valeur de la pression de maintien pour ne pas consolider davantage le mateériau.

111.2.4.2 SATURATION

La saturation est une étape importante dans la procédure expérimentale car de sa
qualité dépend la justesse de la réponse en pression interstitielle dans un essai non drainé
et en déformation volumique dans un essai drainé. Pour obtenir un degré de saturation
satisfaisant, un courant ascendant de gaz carbonique est initi€ dans I'échantillon sous faible
pression (de lordre de 18 kPa) pendant 8 & 10 min, permettant ainsi de chasser l'air
contenu. Ensuite, on fait circuler par gravitation de 'eau désaérée dans I'éprouvette pendant
15 & 20 min. Comme le gaz carbonique restant a l'intérieur se dissout plus facilement dans
leau scus pression, une contre-pression est alors appliquée par paliers sans varier la

pression totale a laquelle est soumis I'échantilion. La qualité de la saturation est évaluée par
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le biais du coefficient de Skempton B. Une fois la saturation terminée, une contrainte
isotrope Acs est appliqguée en fermant le drainage. Si Au désigne la surpression mesurée

dans I'échantillon, le coefficient de Skempton (1954) B est donné par :
Au=B[Ac, + A(Ac, - AG,)] (-2)

Comme Acy = Acg, 1a formule devient:

Au
B._.

~ %o, (111-3)

La saturation est compiete si B égale 1 mais, en pratique, I'échantillon est considéré saturé
lorsque B est supérieur a 0,95.

Dans nos essais, une contre-pression de 200 kPa minimum a été assuree, permettant
d’obtenir une valeur du coefficient de Skempton supérieure a 0,96 dans pratiquement tous

les cas.

111.2.4.3 CONSOLIDATION

Si la pression de consolidation o, désirée est supérieure a 100 kPa, la contrainte de
confinement est augmentée d’une maniere progressive jusqu’a la valeur souhaitée. S’il s’agit
d’'une consolidation anisotrope, I'éprouvette est ensuite cisaillée a déformation controiée et a
drainage ouvert jusqu'a la valeur choisie du déviateur de contrainte g.. La mesure des
variations de volume pendant cette étape permet d’apporter les corrections nécessaires pour

la détermination de 'indice des vides aprés consolidation.

I111.2.4.4 CISAILLEMENT

Les essais réalisés a l'appareil triaxial classique sont des essais de compression
monotone a déplacement controlé. La vitesse de déplacement du plateau de la presse est
choisie égale a 1%/min. A l'appareil triaxial de type Bishop et Wesley (1975), la vitesse de
deplacement du piston est aussi égale a 1%/min. Les essais monotones aussi bien que
cycliques réalisés avec cet appareil sont a déplacement contrbié. Les décharges sont
effectuées a niveaux de déformation axiale variables. Les essais réalisés a l'appareil triaxial
cyclique sont a force contrdlée. Dans tous les essais cycliques, le signal est sinusoidal et de

fréquence égale a 0,1 Hz.
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111.2.4.5 EVALUATION DE L’INDICE DES VIDES

Il est tres difficile de mesurer l'indice des vides d’'un échantilion avec une grande
précision. Cette étape est d'ailleurs une source d’erreur et engendre certaines difficultés
dans la procédure expérimentale. Du démoulage a la consolidation, chaque étape modifie la
valeur de l'indice des vides.

La phase de saturation affecte particulierement la densité dans le cas des sables
laches. En effet, Sladen et Handford (1987) ont noté une densification durant la saturation
qui augmente avec le pourcentage d’éléments fins, induisant une variation d'indice des vides
pouvant aller jusqu’'a 20% de sa valeur avant saturation. Cette densification trouvait son
explication dans le fait que le passage de {'eau détruit la cohésion apparente des grains, liée
a la déposition en damage humide et provoque par conséquent une diminution du volume de
I'éprouvette par effondrement. Castro (1968) corrigeait cette densification en supposant que
la déformation volumique est égale a trois fois la déformation axiale qu’il mesurait. En se
basant sur cette méthode, Bahloul (1990) a réalisé des essais de liquéfaction et a tracé la
courbe de variation de findice des vides aprés saturation en fonction de lindice des vides
initial comme le montre la figure 1lI- 5. Cette variation est d’autant plus importante que le
sable est lache.

Dans notre cas, nous procédons comme suit :

e Sous la pression de maintien, les dimensions de I'échantillon (hauteur et circonférence)
sont mesurées au moins a trois endroits. L'indice des vides initial en est déduit.

¢ Utilisant la courbe de Bahloul (1990), on déduit I'indice des vides aprés saturation.

s Grace a la mesure des variations de volume pendant la consolidation, on calcule la

variation d’indice des vides et 'on détermine l'indice des vides final avant cisaillement.

I11.2.4.6 CALCUL DE LA MASSE INITIALE

A partir des conditions initiales de I'essai et afin d’obtenir Findice des vides souhaité a
la contrainte de consolidation choisie, la détermination de la masse initiale a mettre en place
passe par la connaissance de l'indice des vides initial avant les étapes de saturation et de
consolidation. El Hachem (1987) a tracé ies courbes de compressibilité isotrope, iliustrées a
ta figure H1-6, qui permettent d’obtenir I'indice des vides a la saturation & partir de la donnée
de la contrainte de consolidation isotrope et de lindice des vides correspondant aprés
consolidation. Utilisant ces courbes puis la courbe de variation d'indice des vides de Bahloul
{1990), nous obtenons lindice des vides avant saturation mais & 100 kPa de consolidation.

De nouveau nous nous reportons aux courbes de El Hachem (1987) pour disposer de
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Pindice des vides initial avant toute consolidation. Connaissant le volume du moule et la

densité des grains, on caicule aisément la masse de sable a mettre en place.

111.2.4.7 PENETRATION DE MEMBRANE

Ce phénomene est di a la flexibilité de la membrane et a la différence de pression de
part et d'autre de celle-ci. En effet, selon l'indice des vides et la taille moyenne des grains
(Dsp), la membrane vient épouser plus ou moins la forme des grains. Lors dune
contractance (diminution de volume ou augmentation de pression interstitielle), la membrane
se redresse, alors qu'a la phase de dilatance (augmentation de volume ou diminution de
pression interstitielle), elle pénétre, créant ainsi des variations de volume ou de pression
interstitielle parasites : c’'est I'effet de la pénétration de la membrane (Figure [ll-7). Cet effet
est d’autant plus important que le sable est lache. Ce phénoméne est particulierement
pénalisant dans les essais de liquéfaction, car il induit une sous-estimation des surpressions

interstitielles.

Différentes méthodes, aussi bien théoriques gu’expérimentales, ont été élaborées afin
de réduire les effeis de ce phénoméne. Ainsi, parmi les méthodes expérimentales
existantes, nous citerons celle de Lade et Hernandez (1977) qui consiste & utiliser une
membrane renforcée, et celle de Ramana et Raju (1982) qui compense la variation de
volume parasite par linjection dans léchantillon d'une quantité d’eau équivaiente. En
analyse théorique, les premiers travaux sont dus a Newland et Alley (1959) qui, en se
basant sur I'hypothése d’un comportement isotrope, proposent d’évaluer la pénétration de
membrane par la quantité (g, - 3g4). Sladen et al. (1985) atfectent les valeurs de surpression
interstitielle, mesurées lors d’'un essai non drainé, d’une correction établie par la méthode de
Vaid et Negussey (1982). Cette méthode est basée sur un parameétre e, représentant la
pénétration de la membrane normalisée et définie comme suit :

\,l

= -4
A logp ( )

m

Vn : variation de volume locale due a la pénétration de la membrane,

As : surface couverte par la membrane,

p : pression effective agissant sur ia membrane.

Le paramétre e, dépend essentiellement de la taille moyenne des grains Ds;, comme e

montre la figure H1-8.
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Dans le cas du matériau utilisé dans cette étude, en 'occurrence le sable d’'Hostun RF
dont le D« est égal a 0,38 mm (cela correspond a e, d'environ 0,002 d'aprés la relation
précédente), l'effet de la pénétration de membrane est négligeable. En effet, si l'on
considére un échantilion de dimension 70x140 mm soumis & une contrainte effective de
confinement de 600 kPa (nous ne dépassons pas cette valeur dans notre étude), la variation

de volume V,, obtenue est de 'ordre de 0,5%.

111.3. COMPORTEMENT SOUS CHARGEMENT MONOTONE

Le comportement des sables sous chargement monotone a été étudié a travers deux
types d’'essais, des essais classiques non drainés, a consolidation isotrope et anisotrope, et
des essais a déviateur constant, a consolidation anisotrope. Nous nous intéressons au
comportement des sables particulierement vis-a-vis du critére de perte de stabilité et de
I'état stable.

II1.3.1 ESSAIS CLASSIQUES NON DRAINES

Ces essais nous ont permis de montrer l'influsnce de différents parametres, tels que la
densité et le niveau de consolidation isotrope et anisotrope sur le comportement des sables.
Les resultats obtenus ne sont pas innovants. s ont déja fait I'objet de nombreuses
discussions, comme nous Favons exposé au chapitre |. Mais ils font surtout usage de

référence pour ies autres types d'essais réalisés dans cette étude.

HI.3.1.1 PROGRAMME EXPERIMENTAL

Le programme d'essais se compose de deux séries d’'essais réaiisés a déformation
contrblée. Une premiére série d'essais a consolidation isotrope, notée MCI, est réalisée a
différents indices des vides et a différentes contraintes de consolidation. La deuxiéme
campagne, nommee MCA, concerne des essais a consolidation anisotrope aux mémes
indices des vides et contraintes de consolidation isotrope, mais a différents niveaux de

consolidation anisotrope. Le tableau llI-2 présente les conditions initiales de ces essais.
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Tableau llI-2 Présentation des conditions initiales d’essais monotones classiques

ESSAI Oc Qe € Ipci e loe
(kPa) | (kPa)
MCi70101 ;| 100 0 0,763 | 0,69 0,763 0,69
MCi25401 | 400 0,914 | 0,24 0,914 0,24
MCI25371 | 370 0,915 | 0,25 0,915 0,25
MC125201 | 200 0,904 | 0,28 0,904 0,28
MCI25101 | 100 0,917 | 0,24 0,917 0,24

MCI2550 50 0,918 | 0,24 0,918 0,24
MCA28240 200 240 | 0,937 | 0,18 0,902 0,28
MCA30190 | 200 190 0,925 | 0,22 0,901 0,29
MCA2590 | 200 20 0,921 | 0,23 0,916 0,24

o] O ©| O O

" Les indices ci et c concernent les densités aprés consolidation isotrope et aprés consolidation anisotrope respectivement.

11.3.1.2 ESSAI D’EFFONDREMENT

La figure 111-9 présente un essai triaxial classique non drainé typique sur un échantillon
de sable lache (ip. = 0,25) consolidé de facon isotrope sous o, = 370 kPa.

La courbe de variation du déviateur des contraintes q en fonction de la déformation
axiale g, présente une augmentation brusque de la résistance au cisaillement ayant lieu en
petites déformations (de I'ordre de 1%), un pic bien marqué suivi d'une chute continue qui
s’arréte progressivement a des déformations axiales supérieures a 8% ; le sol a atteint alors
son minimum de résistance. Concernant la surpression interstitielie, la courbe montre un
taux initial de génération trés élevé, qui diminue progressivement jusqu'a un palier de
stabilisation correspondant au minimum de résistance, qui sera noté MR.

Le chemin de contraintes présente une contrainte moyenne qui décroit
continuellement, rendant ainsi compte du caractére fort contractant des sables laches,
jusqu’au point de minimum de résistance. Au pic du déviateur, le rapport de contraintes
vaut 0.58 (correspondant a un angle de frottement mobilisé @'y de 15°). Ce rapport
continue dauygmenter jusgu’au point de résistance minimale oG il prend la

valeur 1,25 (®'yg = 31°).
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111.3.1.3 INFLUENCE DE LA DENSITE

Comme le montre la figure llI-10, qui présente ies résultats de deux essais triaxiaux
non drainés réalisés a la méme contrainte de consolidation o, = 100 kPa et a des indices
des vides différents, la densité a une influence importante sur le comportement du sable,
notamment sur le potentiel de perte de stabilité (perte de résistance au cisaillement au cours
de la charge). En effet, tandis que V'échantillon a lp. = 0,24 manifeste un comportement
similaire a celui décrit précédemment, I'essai a lp. = 0,69 évolue de la maniére suivante :

o La courbe d’évolution du déviateur de contraintes q en fonction de la déformation axiale g,
présente une augmentation continue de la résistance au cisaillement sans présence ni de
pic ni de minimum de résistance ;

o dans le plan (Au, &), la surpression interstitielle Au augmente jusqu’a un pic, puis diminue
vers des valeurs négatives ;

e dans le plan (g, p’), aprés une phase de contractance qui se traduit par une migration du
chemin de contraintes vers la gauche, le matériau manifeste un comportement dilatant,
faisant progresser le chemin de contraintes vers la droite. Le point séparant le
comportement contractant du comportement dilatant correspond a 'état caractéristique
(Luong, 1978 ; Ishihara et al., 1975) tel qu’il a été défini au chapitre |. Le rapport de
contraintes . a I'état caractéristique vaut 1,06. Aprés I'état caractéristique, le chemin de
contraintes évolue d’'une maniére asymptotique selon la droite de rupture. Dans cet essai,

cette droite a pour pente ne = 1,42.

I1.3.1.4 INFLUENCE DE ILA CONTRAINTE DE CONSOLIDATION ISOTROPE

Le tableau lli-3 rassemble les résultats d'essais d’effondrement, réalisés sur des
échantillons présentant des indices des vides voisins et consolidés sous différentes

contraintes de consolidation isotrope. Les graphes sont présentés sur la figure Ili-11.

Le pic de résistance augmente avec 'augmentation de la contrainte de consolidation
isotrope. Par ailleurs, le minimum de résistance MR, atteint a des niveaux moyens de
déformation axiale (de 6 a 10%), parait dépendre du niveau de consolidation. Comme nous
Favons vu au chapitre I, ce minimum peut étre associé a I'état quasi stable. L'état stable,
devant étre atteint au-dela de 15 a 20% de déformation axiale, n’est pas observé sur ces
essais. Quant a la perte de résistance, elle est d'autant plus importante que ie niveau de

consolidation est élevé.
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Tableau -3 Présentation des résultats d’essais MCl

ESSAI loe Eipic | Cpic p’pic Mpic Dpic | EmR Uwmn P’mr TIMR D'y
(%) | (kPa) | (kPa) (°) | (%) | (kPa) | (kPa) )

MCI25401 | 024 | 1 143 | 250 | 057} 15 | 10 15 12 11251 3

MCi25371 | 0,25 | 0,4 | 140 | 240 | 0,58 | 15 | 10 25 20 | 1251 3t

MCi25201 [ 025 { 05 | 73 127 10,58 | 15 7 25 22 1114} 29

MCI25101 ;] 0,25 { 0,45 | 42 67 {0631 16 | 7 11 9 1,22 | 30

MCI2550 | 0,24 10,32 30 42 1071 | 18 | 6 7 5 1,40 | 34

111.3.1.5 INFLUENCE DU NIVEAU DE CONSOLIDATION ANISOTROPE

Dans ce type d’essais, aprés la phase de consolidation isotrope, I'échantilion est
cisaillé sous condition drainée jusqu'a une valeur du déviateur de contraintes q. donnée. On
ferme alors le drainage et on continue de cisailler ie matériau. Le tableau lli-4 présente les
résultats de trois essais exécutés a une densité similaire (Ip,; de 'ordre de 0,20 kPa), et sous
la méme contrainte de consolidation isotrope (o. = 200 kPa) mais a différents niveaux de

consolidation anisotrope. Leurs courbes sont présentées sur les figures H1-12 a 1il-14.

Tableau llI-4 Présentation des résultats d’essais MCA

ESSAI Ioe | (E1pic= €1c) | CGpic | Ppic | Npic | Ppic | Emr=1c)| Avr | P'ur | Nwr | Omr

(%) |(kPa) | (kPa) Y| (%) |(kPa)|(kPa) )
MCA28240] 0,28 0 240 | 280 [0,86| 22 | 10 50 | 38 [1,32] 33
MCA30190] 0,29 0 190 | 263 |0,72] 19| 10,3 | 35 | 24 [1,46] 36

MCA2580 | 0,24 0,15 105 | 175 | 0,60 16 9,5 23 18 11,28 32

£1¢c désigns la déformation axiaie & la fin de ia consolidation anisotrope

Les trois essais présentent un phénomeéne de perte de stabilité similaire a celui décrit
précedemment. Néanmoins, dans la phase non drainée, seul I'essai a q. = 90 kPa présente
un déviateur de contraintes qui continue d’augmenter avant de chuter jusqu'au minimum de
résistance. Dans les deux autres essais, le déviateur de contraintes diminue dés que le
drainage est fermé. Ces phénomenes ont été observés par plusieurs auteurs, notamment
Kramer et Seed (1988), Chern (1985) et Canou et al. (1991).
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111.3.1.6 DROITE D’EFFONDREMENT

Si I'on reporte tous les essais de perte de stabilité (les MCl et MCA) dans le
diagramme (q, p’), comme le montre la figure ilI-15, on peut tracer la droite d’effondrement
de Sladen et al. (1985). C’est ia droite joignant les sommets des chemins de contraintes au
point d'état résiduel pour une densité donnée. On remarque que les essais présentant une
chute de résistance immediate ont un état initial qui se trouve au-dela de la droite
d’effondrement, comme 'ont observé Canou (1989) et Canou et al. (1991). Cela confirme
'hypothése de P'existence de la surface d’Alarcon-Guzmann et al. (1988), délimitée par la
droite d'effondrement et la droite d’'état stable dans le plan (q, p’) et que l'on ne peut
traverser avec un chemin a volume constant. Notons que, comme {'ont proposé plusieurs
auteurs (Vaid et Chern, 1985 ; Canou et al., 1991), aucune distinction n’est faite entre essai
isotrope et essai anisotrope vis-a-vis de la définition de la droite d’effondrement. Par ailleurs,
comme le point d’état résiduel, ou plus exactement le point de minimum de résistance MR,
n‘est pas unique, il est plus judicieux de tracer la droite d’effondrement dans le plan (a/Qug,
pP/p’wr) OU (Qur. P'wr) Sont les coordonnées du point de minimum de résistance MR dans le
plan (q, p’). Ce résultat est présenté sur la figure lll-16. Cette normalisation a aussi

avantage de supprimer les dispersions dues aux différences dans les indices des vides.
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Figure lll-15 Droite d’effondrement dans le plan (q, p’)
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I11.3.1.7 ETAT QUASI STABLE

Les essais MCI et MCA ont été aussi reportés dans le diagramme (e, Inp’) de la figure
1-17. Les points MR ne sont pas alignés. Remarquons aussi que, méme pour les essais
MCA au méme indice des vides e, le point MR n'est pas unique. Cela confirme leur
appartenance a 'état quasi stable et non a 'état stable. Les points MR de tous les essais
monotones d’effondrement peuvent servir a tracer une ligne moyenne d’état quasi stabie qui
serait paraliele a ia ligne d'état stable. D’'aprés ces essais, la pente de cette droite est

A =0,027.
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1I1.3.2 ESSAIS A DEVIATEUR CONSTANT

Ce type d’essais, nouveau sur les matériaux granulaires dans notre laboratoire, nous a
permis d'étudier le comportement des sables sur un chemin particulier autre que le chemin
« g3 constante ». En particulier, il sert a valider la droite d’effondrement sur un nouveau
chemin qui conduit aussi & une perte de stabilité. Par ailleurs, ces essais nous ont permis

d’évaluer l'influence du chemin de contraintes sur I'état stable.

111.3.2.1 REALISATION

La procédure expérimentale concernant la mise en place de I'échantillon ainsi que le
calcul de la masse initiale est identigue a celle décrite précédemment; seul le mode de
chargement est différent. Les échantilions laches (Ip. < 0,45) sont fabriqués par damage
humide et les échantillons denses (lp. > 0,45) sont réalisés par déversement sec.

La méthode de réalisation de ce type d’essais est inspirée de celie décrite par
Sasitharan et al. (1993) pour la réalisation d’essais triaxiaux classiques non drainés sur des
échantillons laches, pour lesquels le niveau de résistance est maintenu constant juste avant
le point de perte de stabilité. Dans notre cas, il s'agit d'essais consolidés avec un déviateur
initial g. non nul, réalisés sur Pappareil de type Bishop et Wesiey, a déformation axiale
controlée. A partir du point de consolidation anisotrope désiré, la valeur du déviateur est
maintenue egaie a q.. L’état de I'échantillon évolue alors en augmentant progressivement et
uniguement la contre-pression jusqu’'a atteindre la pression de confinement. Le
comportement peut étre considéré comme drainé car la contre-pression est augmentée trés

lentement et 'échantitlon est libre dans ses déformations.

111.3.2.2 PROGRAMME EXPERIMENTAL

Les conditions initiales des essais constituant le programme expérimental réalisé sont

reportées dans le tableau lli-5.

I11.3.2.3 RESULTAT TYPIQUE

La figure llI-18 présente le résuitat de I'essai QCH25180. Il s’agit d'un échantilion
lache, mis en place par damage humide, d'indice de densité ey égal & 0,923 (I = 0,22),
consolidé isotropiquement a 200 kPa, puis anisotropiquement jusqu’a une valeur de
déviateur de contraintes q, de 180 kPa. Cette valeur est alors maintenue constante tout en

augmentant la contre-pression.
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Tableau iII-5 Présentation des conditions initiales d’essais a déviateur constant

ESSAI c. (kPa) | q. (kPa) e Ipei €. Ipe
QCH2540 200 35 0,918 0,24 0,914 0,25
QCH2790 200 90 0,914 0,25 0,908 0,27
QCH25100 200 100 0,930 0,20 0,919 0,24

QCH25130 | 200 130 0,926 0,21 0,913 0,25
QCH25180 200 180 0,923 0,22 0,904 0,28
QCH25240 | 200 240 0,927 0,21 0,910 0,26
QCH40025 370 100 0,917 0,24 0,910 0,26
QCH38280 200 280 0,920 0,23 0,870 0,38
QCH50260 | 200 260 0,829 0,50 0,824 0,51
QCS57240 200 240 0,812 055 | 0,802 0,57
QCS57241 200 240 0,816 0,53 0,803 0,57
QCs85280 200 275 0,716 0,83 0,711 0,84

* Les indices ci et ¢ concernent les densités aprés consolidation isotrope et aprés consolidation anisotrope respectivement.

Les différentes phases de I'essai sont repérées par les point O a E. Les chemins OA et
AB' correspondent a la consolidation isotrope et anisotrope respectivement. La partie BB’
correspond probablement a une relaxation du matériau ayant lieu le temps de reprogrammer
le GDS. A partir du point B, on impose au déviateur de contraintes de rester constant. Le
chemin BC représente la phase pendant laquelle I'échantilion a effectivement réussi a
développer la résistance au cisaillement souhaitée mais sans variation notable ni en
déformation axiale ni en déformation volumigue.

A partir du point C, I'échantillon n’arrive plus a supporter le déviateur de contraintes
appliqué et voit sa résistance au cisaillement chuter progressivement jusqu’au point E,
proche de lorigine. Cependant, c’est essentiellement a partir du point C’ que la chute de
résistance est importante. Accompagnée de déformations axiales, la phase CE est
constituée de deux parties, une partic CD correspondant & une diminution de volume et une
partie DE ol I'échantillon se dilate jusqu’a atteindre un palier de stabilisation au point E. Sur
les diagrammes (g, p’) et (e, Inp’), on remarque que la partie DE est pratiquement linéaire et
représente une pente de 0.02 dans le diagramme (e, Inp’) et une pente de 1,20 dans le plan
(g, p). Cette droite pourrait alors correspondre a un état type état stable ou quasi stable que
le matériau atteindrait d'une maniére tangentielle aprés le point de chute de résistance et
donc de perte de stabilité. Ce point sera étudié en détail & la suite de [I'évaluation de

l'influence des différents parameétres gouvernant le comportement du matériau.
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I11.3.2.4 INFLUENCE DU NIVEAU DE CONSOLIDATION ISOTROPE

Deux essais, QCH25100 et QCH40025, consolidés a différentes contraintes de
consolidation isotrope, le premier a o.=200kPa et le second a o, =370kPa, mais
pratiquement aux mémes indices de densite e (0,919 et 0,910) sont réalisés en maintenant
ie méme niveau de cisaillement g. = 100 kPa. Les résultats de ces essais, présentés sur la
figure H-19, montrent qu’a partir d'un certain point les chemins de contraintes des deux
essais sont confondus. La contrainte de consolidation isotrope n’a donc pas dinfluence sur
le point de perte de résistance, ni sur la droite présumée d'état stable dans le plan (q, p). En
revanche, le graphe (e, Inp’) montre que les parties linéaires des deux courbes sont
paralieles mais non confondues. Il est possible que cette différence ne soit due qu'au petit
écart existant entre les densités correspondantes. D’autre part, les courbes d'évolution de la
déformation volumique g, en fonction de la déformation axiale £, sembient avoir la méme
forme, sauf que I'échantillon de I'essai QCH40025 est plus contractant. Cela est conforme

au fait que la contrainte de consolidation isotrope favorise la contractance.

Si 'on examine plus en détail la phase «q constant » dans le plan (e, Inp’), nous
remarquons, surtout dans I'essai a 370 kPa de consolidation isotrope, que 'indice des vides
augmente dés le début du palier q = constante jusqu'au début de perte de résistance ou le
matériau se contracte faiblement avant de se dilater en glissant sur sa droite présumée
d'état stable. Comme, d'une part, cette premiére phase d'augmentation de volume est
linéaire et que, d'autre part, elle a lieu a un trés faible niveau de rapport de contraintes n (de
Fordre de 0,22), elle ne peut pas correspondre a un passage de I'état caractéristique. En
revanche, il peut s’agir d'un gonflement élastique plus ou moins important, qui aurait lieu
durant le palier « g constante ». Cette hypothése sera analysée a l'issue des résultats de

'essai de charge-decharge étudié pius loin.

103



Chapitre 11l : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

450 SABLE D'HOSTUN RF

pr= 200 - 370 kPa
400 -

350 -

300 -

&1 GTHI5100
250 - ESSAI QTHI5100

E8SA: QCHA0025

200 - R

150 - 1De = 0.24 iDe=0.26
ki De= 926

100 S S {

50 b

0 ! ; L »’: i 1 |l
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450
CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' (kPa)

DEVIATEUR DE CONTRAINTES q (kPa)

1.04
SABLE D'HOSTUN RF

1.02 | pi= 200 - 370 kPa
1.00

0.98
0.96 |-
0.94 |~
0.92

0.80 -

INDICE DES VIDES e

0.88 -
0.86 -
0.84 |- j

T
ES3AI QCHRS100 ESSAI QCHEDADS I
082 | ) I

£.80 L : - . . L .
20 30 50 100 200 300 500

CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' (kPa)

SABLE D'HOSTUN RF
L =200 - 370 kPa

S -
0c=026 ¢ |

ZESAL DCHZS 100 Y]

WAoe=024

| Essa aoHav0zs

H
7v
— {7

DEFORMATION VOL UMIQUE €Y (%)

DEFORMATION AXIALE &:1(%)

Figure lI-19 Influence du niveau de consolidation isotrope sur le comportement du
sable dans un essai a déviateur constant

104



Chapitre 11l : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

111.3.2.5 INFLUENCE DU NIVEAU DE CONSOLIDATION ANISOTROPE

La figure 11I-20 présente les résultats des essais QCH25240, QCH25180, QCH25130,
QCH25100 et QCH2540. Ce sont des essais aux mémes indices des vides et contraintes de
consolidation isotrope mais a différentes valeurs de la contrainte de consolidation

anisotrope.

Dans le plan (g, p’), le palier correspondant au deviateur de contrainte constant est
d’'autant plus réduit que le niveau d'anisotropie de consolidation est élevé. Pour des faibles
valeurs de q., la résistance au cisaillement ne chute pratiquement que lorsque I'échantilion
atteint la droite présumée d'état stable, tel que c'est le cas pour I'essai QCH2540. Comme
dans le cas des essais classiques non drainés a consoiidation anisotrope, la perte de
stabilité, traduite par ia perte de résistance, est alors fortement influencée par le niveau de
consolidation anisotrope.

Aussi, nous remarquons que, dans le plan (g, p’), tous les chemins sont tangents a la
méme droite de pente M = 1,2 alors que, dans le diagramme (e, Inp’), la phase linéaire est
représentée par deux groupes de droites paralleles, de pente A de 'ordre de 0,03. En effet,
les droites des essais QCH2540 et QCH25100 sont pratiqguement confondues, comme les
droites des essais QCH25130, QCH25180 et QCH25240, qui forment le deuxiéme groupe.

Concemnant P'évolution de la déformation volumique &, en fonction de la déformation
axiale gy, excepté pour I'essai QCH25130, la partie de contractance, aprés le palier g

constant, ainsi que les déformations axiales sont d’autant plus importantes que q. est élevé.

Dans le plan (e, Inp’), nous retrouvons, en particulier dans les essais QCH2540 et
QCH25100, cette phase d’'augmentation de volume pendant e palier g constant, comme
nous lavons observé dans lessai QCH40025. Cependant, I'échantillon QCH2540 ne
manifeste pas de comportement contractant avant la phase de glissement et les pentes des
deux droites constituant ces deux chemins (phase d’augmentation de volume et phase de
glissement) ne sont pas trés différentes. Dans les trois autres essais, la variation d’indice

des vides durant le palier q = constante est peu notabie.
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111.3.2.6 INFLUENCE DE LA DENSITE

Linfluence de la densité est étudiée grace aux essais QCS85280 et QCH38280. La
figure 1lI-21 montre que, qualitativement, le comportement décrit précédemment pour les
sables laches est observé aussi dans les sables denses. Néanmoins, une différence
subsiste dans les phases de contractance et dilatance. En effet, 'échantillon de l'essai
QCS85280 (lp. = 0,84) présente une phase d’augmentation de volume le long du palier « q
constante », qui commence a un rapport de contraintes n de 0,94 et se poursuit pendant la
phase de glissement. Notons que cette partie est divisée en trois morceaux dans le plan
(e, Inp’). La premiere, BC, est linéaire et a lieu sous déformation axiale pratiquement
comstante. La seconde, CD, a lieu entre des rapports de contraintes n de 1,37 et 1,44 et la
troisieme, DE, est la classique phase linéaire de glissement. La premiére phase (BC) est
similaire a celie observée dans les essais QCH2540 et QCH40025 concernant un certain
gonflement élastique. Ensuite, vu le caractére dilatant des sabies denses, I'échantilion atteint
au point C son état caractéristique a n = 1,37 et continue de se dilater pendant la phase CD.

Au point D, il atteindrait son état de glissement.

Remarquons aussi que la pente de la droite de glissement dans le plan {(q, p’) semble
augmenter avec la densité. Elle vaut 1,44 pour Ip. = 0,84 et 1,25 pour Iy, = 0,38. En outre,
tandis que I'échantilion a Ipc = 0,38 subit une perte de résistance avant d’atteindre sa phase
de glissement, le chemin de contraintes dans I'essai dense atteint sa droite de glissement

presque sans perte préalable de résistance au cisaillement.

Dans le plan (e, Inp’), quoigue sa pente soit pratiquement constante, la localisation de
cette droite dépend fortement de la densité. Cependant il est possible qu'elle soit aussi
affectée par le mode de mise en place, puisque les éprouvettes denses sont fabriquées par

un déversement sec alors que les éprouvettes laches sont fabriquées par damage humide.
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111.3.2.7 COMPORTEMENT A LA DECHARGE

Pour mieux comprendre le comportement du sol pendant la phase du palier q
constant, deux essais QCH57240 et QCS857241, dont I'un avec une phase de décharge-
recharge aprés application du déviateur initial, ont été exécutés. Les résultats sont présentés
sur la figure 11-22. Dans le plan (g, p’), & partir du point B correspondant & un rapport de
contraintes n de 0,87, la décharge (diminution du rapport de contraintes) est effectuée en
réduisant la contre-pression. Le chemin de contraintes migre alors vers la droite tout en
gardant le déviateur de contraintes constant, faisant ainsi diminuer n jusqu'a une valeur
d’environ 0,35. Au point B”, la contre-pression est augmentée et nous retrouvons les
différentes phases de I'essai telles gu’elles étaient décrites précédemment. L’évolution des
contraintes suit alors le méme chemin que celui de 'essai sans décharge-recharge. La
droite de glissement dans le plan (q, p’) présente une pente de 'ordre de 1,33.

Le diagramme (&,, &1) montre qu'a la recharge la courbe suit pratiquement le méme
chemin qu'a la décharge. Le comportement a la décharge-recharge semble de type
élastique. En outre, dans le plan (e, Inp’), la phase de recharge présente un chemin lindaire
de pente 0,008 différente de celle de la droite de glissement qui est de 0,021. Si la droite de
glissement représente I'état stabie, sa pente serait la pente de la ligne de consolidation
isotrope. Dans ce cas, il se peut que la ligne de recharge soit la droite de pente élastique «
du sol ; il s'agirait donc d'un gonflement élastique. Cependant, plus amples investigations
sont nécessaires pour confirmer une telle hypothése. Il serait notamment intéressant de
réaliser des petits cycles de charge-décharge-recharge sur le palier « g constant » pour

différents paramétres de l'essai.

Sous cette hypothése, les différents comportements observés précédemment peuvent
étre interprétés de la maniére suivante :

* dans un état lache, le sable manifeste un comportement élastique sur une partie ou sur
la totalité du palier « g constant », selon le niveau du déviateur appliqué. Si seuie une
partie du chemin est concernée, le comportement devient plastique et 'échantilion
contracte puis dilate en suivant sa droite de glissement. Si le sable montre un
gonflement élastique durant tout le palier, comme c’est le cas pour un niveau de
déviateur constant faible, la plastification ne se produit que sur {a droite de glissement ;

* en deéposition dense, le matériau ne fait qu’augmenter de volume. D’abord il manifeste
un gonflement élastique puis il se plastifie en se dilatant et enfin il atteint sa droite de

glissement en poursuivant sa diiatance ;
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Figure lII-22 Comportement a la décharge du sable dans un essai a déviateur
constant
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Chapitre lil : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

» La phase de gonfiement élastique ainsi que celle de la contractance ou la dilatance
avant la phase de glissement est plus ou moins importante selon la densité, le niveau de

consolidation isotrope et anisotrope et probablement aussi le mode de mise en place.

111.3.2.8 ETATS STABLE ET QUASI STABLE

Nous avons vu que la phase de glissement est trés influencée par la densité et par, les
contraintes de consolidation isotrope et anisotrope. La figure lli-23 regroupe les résultats de
tous les essais monotones réalisés dans le diagramme (e, Inp’). Pour les sables laches, si
cette phase devrait correspondre a un état de type résiduel, il serait plus adéquat qu'elle
représente l'état quasi stabie car elle répond bien aux propriétés de cet état décrit au
chapitre 1. Toutefois, I'état quasi stable n’a été défini que pour les sables laches. D’aprés sa
définition, par extension aux sables denses, cet état correspondrait & I'état caractéristique.
Or nous avons vu que les sables denses peuvent se dilater avant la phase de glissement a
des valeurs de n qui pourraient correspondre a l'état caractéristique. Dans ce cas, 'état
caractéristique peut &tre atteint avant nu méme sans qu'aucune chute de résistance nait
lieu. L’état de glissement dans les sables denses ne peut alors correspondre a létat quasi
stable. Quant a I'état stable, bien qu'apparemment I'état de glissement puisse représenter
cet état dans le plan (q, p') pour les sables denses, il ne le représente pas dans le plan
(e, Inp’) car, dans ce cas, tous les essais denses devraient glisser sur la méme droite. En
outre la ligne d'état stable devrait se retrouver a droite des lignes d’états quasi stables et
devrait représenter I'état stable aussi pour les sables laches. Ainsi, 'unicité de I'état stable
pourrait étre préservée car I'existence d’états quasi stables et la non unicité de I'état stable
sont deux hypothéses incohérentes. Par conséquent, P'état de glissement dans le plan
(e, Inp’) dans les sables denses ne peut correspondre ni a I'état quasi stable, ni a I'état
stable.

Par ailleurs notons que, dans le diagramme (e, Inp’), indépendamment de tout chemin
de contraintes, un sable fortement dilatant a un état initial qui se trouve en-dessous de I'état
stable. Si le chargement est tel gqu’il impose au chemin de contraintes de migrer toujours
vers la gauche, I'état stable ne peut jamais étre atteint. Cela est par exemple le cas dans le
phénomene de la mobilité cyclique. En effet, comme nous 'avons vu au chapitre 1, le chemin
de contraintes dans ce type d’essais s'approche progressivement de ia rupture dans le plan
(g, p’) avec un rapport de contraintes voisin de la pente de la droite d'état stable dans ce
plan, alors gu’il ne fait que s’en éloigner dans le plan (e, Inp’). Nous pouvons alors supposer
que le méme phénomeéne a lieu pour les sables denses dans les essais a déviateur de

contraintes constant.
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Chapitre 1|l : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

En conséquence, le glissement ne s'effectue sur la ligne d’état quasi stable que si la
perte de résistance a lieu avant que 'échantillon se dilate. Dans ce cas, cet état est
totalement défini aussi bien dans le plan (q, p’) que dans le plan (e, Inp’). Si, par contre,
I'éléement de sol commence a se dilater sans perte de résistance, seule la pente de la droite

d’état stable dans ie plan (q, p’) peut étre déterminée.
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Figure lll-23 L’état quasi stable, d’aprés les essais a déviateur constant

111.3.2.9 VALIDATION DE LA DROITE D’EFFONDREMENT

La droite d’effondrement (Sladen et al., 1985) a été établie pour évaluer le potentiel
d’instabilité des sables laches saturés soumis a un chargement de cisaillement en condition
non drainée. Sasitharan et al. (1993) suggérent que la condition non drainée n'est pas une
condition nécessaire pour réaliser un chemin qui méne a une perte de stabilité. En effet, ils
ont montré, grace aux résultats de deux essais donnant lieu a une perte de résistance, l'un
non drainé et lautre a volume constant, que ies deux chemins de contraintes sont
pratiqguement confondus. Lade (1994) suggere qu’en condition drainée, guelle que soit la
densité, la perle de stabiliié est conditionnée par ia réduction de la contrainte moyenne
effective. Cette réduction peut avoir lieu soit en diminuant la contrainte moyenne effective
soit en augmentant la pression interstitielle par injection d'eau dans 'élément du sol. Cela
est le cas des essais a déviateur de contraintes constant. Effectivement, bien qu'ils soient
réalises en permettant des changements de volume dans I'échantilion, ils donnent lieu a un

chemin de contraintes menant & une perte de stabilité qu'il serait intéressant d’évaluer.

La droite d'effondrement, critére de stabilité considéré, a été établie par les essais

classiques non drainés decrits précédemment, au méme indice des vides que les essais a
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Chapitre 1Il : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

déviateur de contraintes constant. La figure IlI-24 montre que les chemins de contraintes
des essais a déviateur de contraintes constant traversent la droite d’effondrement. La perte
de stabilité a lieu dans la surface délimitée par la droite d’effondrement et la droite de
rupture. Nous remarquons aussi que ces chemins ne traversent pas les chemins a o3
constante correspondants. Comme lont suggéré Alarcon-Guzman et al. (1988) et
Sasitharan et al. (1993) le chemin a o3 constante en condition non drainée ou drainée a
volume constant peut étre considéré comme un état frontiére impossible a franchir sous
n’importe quel chargement. Notons que ce résultat confirme les résuitats obtenus par Darve
et al. (1995) et avec les prédictions du modéle de Darve (1978). En effet, ces prédictions

montrent la dépendance de la droite d’effondrement par rapport au chemin de contraintes.
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Figure l1I-24 Validation de la droite d’effondrement par des essais a déviateur
constant
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Chapitre Ilf : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

HI4. COMPORTEMENT SOUS CHARGEMENT CYCLIQUE

Pour étudier le comportement du sable sous chargement cyclique, deux types d’essais
ont été réalisés, des essais a déviateur contrdlé et & amplitude de déviateur fixe et des

essais a déformation contrélée avec des amplitudes de déviateur variables.

I1.4.1 ESSAIS CLASSIQUES NON DRAINES A AMPLITUDE DE DEVIATEUR FIXE

Cette série d'essais a été réalisée sur Pappareil triaxial cyclique. Il s’agit de tester des
échantillons de sable laches en condition non drainée, sous chargement cyclique non
alterné pour diverses valeurs d'amplitudes de déviateur. Cela nous permet de mettre en
évidence le phénoméne d’effondrement en cyclique et de quantifier analogie existant entre
le comportement monotone et cyclique des sables laches, en particulier, du point de vue de
la perte de stabilité. Par ailleurs, ces essais ont pour but d’évaluer I'influence du niveau de
cisaillement sur apparition du phénomeéne d’effondrement cyclique et sur I'état stable. En
outre, un essai sur échantillon dense a été réalisé pour iliustrer le phénomeéne de la mobilité
cyclique. Ces essais s’inscrivent dans ie cadre du développement au CERMES de travaux
liés a Pétude du comportemant cycliqgue des sables avec application aux phénoménes de
liquéfaction et de mobilité cyclique (Bahlout, 1990 ; Attar, 1991 ; Bahda, 1992 ; Canou et al,,
1992 ; Bahda, 1993).

11.4.1.1 RESULTATS TYPIQUES

I11.4.1.1.1 SABLE LACHE

Les figures lll-25a et 1il-25b représentent les résultats d'un essai d'effondrement
cyclique. |I s’agit d’'un échantillon de sable ldche d'indice des vides e, égale a 0,895
{lo. = 0,30), consolidé isotropiquement & 400 kPa et soumis a un chargement cyclique
d'amplitude 157 kPa en déviateur.

Le schéma de la soliicitation appliquée sur le graphe (q, N) montre qu’aprés un cettain
nombre de cycles, le déviateur n'atteint plus la valeur imposée (point A), une brusque chute
est alors remarguée jusqu’au point B. Le déviateur passe alors rapidement d’'une valeur de
150 kPa a 50 kPa. li est a noter que la phase AB a lieu alors que le signal est en charge. Le
sol rattrape alors le signal au point C. Si I'effondrement n'avait pas eu lieu, le point C

coinciderait avec le point C'.
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Figure lll-25a Essai d’effondrement cyclique typique
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Chapitre Il : Etude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables

Si on continue l'essai, a partir du point C la décharge est entamée. Ce n'est gu'au
point D que I'échantilion redevient en phase avec le signal jusqu’au point E de fin de la
décharge, puis jusqu’au point F de la recharge ou fa résistance de échantilion naugmente
plus. Si le chargement continue, le maximum de résistance schématisé par le point F se
trouve de plus en plus bas.

La courbe de variation de la surpression interstitielle Au au cours du chargement
montre que la pression interstitielle augmente continuellement au cours de 'essai méme si,
a I'échelle d'un cycle, elle diminue a ia décharge et croit a la charge. Au cycle critique,
New = 12, ou P'effondrement a lieu, la pression interstitielle augmente rapidement jusqu’au
point B, puis diminue jusqu’au point C. Elle ne varie pratiquement pas pendant la phase CD
mais augmente dans la portion de décharge DE, puis rediminue a la charge entre E et F. A
partir du point F, on retrouve le méme comportement qu’au point C et ainsi de suite jusqu'a
stabilisation ou jusqu’a atteindre la pression de consolidation ou le matériau se liquéfie.

Ces résuitats sont aussi représentés dans le plan (q, p’) aveé les différentes phases de
'essai. L'augmentation de la pression interstitielle fait migrer le chemin de contraintes vers la
gauche, rendant ainsi compte du caractere contractant du matériau. L'apparition soudaine
de l'effondrement au point A ne permet pas d'enregistrer des points entre A et B. Cela est
di essentiellement au fait que 'essai est conduit en force. La perte de stabilité a lieu en une
courte durée. Le point B sera considéré comme le point de minimum de résistance MR. 1l est
a noter qu’a partir du point C la contrainte moyenne effective diminue a la décharge et
augmente a la recharge. Au point A de pic, le rapport de contraintes n,. vaut 0,97 et I'angle
de frottement mobilisé correspondant @, est de 24°. Le rapport de contraintes n continue
ensuite d'augmenter. Au point MR, nur vaut 1,44 et ®yg a pour valeur 35°. Les points B, C et
F sont pratiquement alignés avec lorigine.

Les courbes dévolution de la surpression interstitielle Au et du déviateur de
contraintes g en fonction de la déformation axiale £, montrent que les déformations restent
limitées jusqu’au point d’effondrement. La déformation axiale g, passe alors d'une valeur de
l'ordre de 2% a environ 25%. Nous retrouvons les différentes phases décrites
précédemment avec un minimum de résistance bien margué sur le diagramme (q, £4), atteint
a une déformation ¢, de l'ordre de 10%, puis une reprise de résistance jusqu’'a une valeur
d’environ 25% de &, ou le capteur de déformation axiale arrive a la fin de sa course. Aucune

variation de déformation axiale ne peut alors étre enregistrée.

Nous remarquons aussi que les chemins de la décharge dans le plan (q, p) sont
pratiquement linéaires et inclinés. Ce point sera étudié plus en détail a lissue des résuitats

du deuxieme type d'essais cycliques traités dans cette étude.
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111.4.1.1.2 SABLE DENSE

La figure 111-26 représente les résultats d’'un essai de mobilité cyclique. 1l s'agit d'un
échantilion a indice des vides e, égal a 0,732 (lp. = 0,78), consolidé sous une contrainte de
consolidation de 200 kPa et soumis a un deviateur cyclique alterné de bornes qn, = -50 kPa
et Qmax = 170 kPa.

Dans le plan (q, &), les déformations axiales, initialement assez limitées, croissent
rapidement au cours des cycles, aussi bien en compression gu'en extension, jusqu'a
accommodation. La courbe de variation de la surpression interstitielie Au en fonction de la
déformation axiale &; montre quaprés une phase rapide, ou la pression interstitielle
augmente a la charge et diminue a la décharge avec une accumulation continue, elle
commence a décroitre a la charge et croitre de nouveau a la décharge jusqu’a stabilisation.
Ce changement de phase est di au passage de [état caractéristique. En chemin de
contraintes, I'accumufation de surpression interstitielie positive fait diminuer la contrainte
moyenne effective p’. Quand le point de charge traverse la droite caractéristique, il se trouve
dans le domaine dilatant, ainsi p’ augmente. A la décharge, le point de contraintes est de
nouveau dans le domaine contractant et p’ diminue. Ce passage repété en charge-décharge
donne lieu aux boucles d’hystérésis caractérisant la mobilité cyclique. Le passage de ['état

caractéristique s’effectue aussi bien en compression gu’en extension.

I1.4.1.2 INFLUENCE DU NIVEAU DE CISAILLEMENT

Linfluence du rapport de cisaillement cyclique sur le potentiel de perte de stabilité peut
étre évaluée a travers I'évolution de la surpression interstitielle au cours des cycles pour

différentes valeurs d’amplitude du déviateur cyclique.

Une série d’eésais, concernant des échantilions au méme indice des vides consclidés
a 400 kPa, a été réalisée sous différents rapports de cisaillement cyclique. Le tableau ill-6
présente les caractéristiques ainsi que les valeurs des différents parametres déduites de ces
essais. Les courbes de ces essais sont présentées dans 'annexe A. Ces essais montrent