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RESUMEB

Dans le but de mener & bien le dimensionnement des barrages en terre
construits sur sols mous, on développe une approche couplant la
consolidation des sols et les écoulements A surface libre. Ce modele de
consolidation & surface libre des sols é¢lastiques ou élastoplastiques
isotropes ou anisotropes, écrouissables ou nen, prend en compte la
variabilité ou la constance des principaux paramétres mécaniques et
hydrauliques du sol (indice des vides, écrouissage, perméabilités,
compressibilités, teneur en eau).

Le traitement numérique de ce probléme, effectué au niveau du code de
calculs par éléments finis CESAR du Laboratoire Central des Ponts et
Chaussées, conduit & la résolution de systémes d'équations différentielles
non-linéaires, pour lesquels on propose des algorithmes transitoires
itératifs et des éléments <finis appropriés du type déplacement et
diffusion. -

L'application du modele au calcul d'un ouvrage réel, construit et mis
en eau par étapes, a permis d'obtenir des résultats encourageants tant du
poeint de vue mécanique que du point de vue hydraulique.

MOTS CLES : Modéle numérique - Eléments finis - Consolidation - Couplage -
Surface libre - Ecoulement - Fluide - Compressibilité ~ Saturé - Non saturé
- Porosité - Teneur en eau volumique -~ Perméabilité relative -~ Pression
interstitielle - Succion - Diffusion =~ Suintement -~ Hydraulique -
Bidimensionnel - Régime permanent - Régime transitoire - Nappe -~ Darcy -
Indéformable - Déformable - Elasticité - Elastoplasticité - Ecrouissage -
Implicite - Explicite - Argile - MELANIE -~ Anisotrope - Systémes non
linéaires ~ Itération - Point fixe - Remblai ~- Fondation - Barrage - Digue
- CES2R.
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INTRODUCTION GENERALE

La construction d'ouvrages en terre, tels que remblais et
barrages, sur des sols mous devient de plus en plus
nécessaire. Le développement industriel et 1l'utilisation
étendue des remblais dans divers secteurs de la construction
conduisent a la raréfaction de sites constructibles et de
bonne qualité géotechnique. Si l'on ajoute a cela le fait que
les sols mous regroupent a des degrés variables plusieurs
variétés de sols (vases, tourbes et argiles), largement
répandues dans le monde et notamment dans les vallées, on
comprend l'utilisation fréquente de ce type de sols comme sols
de fondations d'ouvrages en terre. Ainsi, dans le cadre des
grands aménagements hydrauliques ou hydroélectriques ou de
contréle des crues, on prévoit de <construire un nombre
croissant de digues et de barrages en terre dans des zones de
sols compressibles.

Une telle construction pose des problémes nombreux et dé-
licats auxquels sont confrontés géotechniciens et mécaniciens
des sols.

Ces problémes sont liés en partie a la faible résistance
des sols mous, qui entraine des difficultés & assurer la
stabilité des remblais, soumis en plus, dans le cas de
barrage, aux effets du remplissage du réservoir, Les
répercussions de 1l'écoulement dans le corps de digue, sur la
stabilité globale de 1l'ouvrage posent, en particulier, un
probléme de conception des talus sur sols mous.

Une source essentielle de problémes est due & la forte
compressibilité des sols mous, qui se traduit par des
tassements et des déformations importants. Lorsqu'il s'agit de
structures hydrauliques, digues et barrages, les tassements de
la fondation peuvent atteindre un & plusieurs metres. Ils
doivent donc é&tre pris en compte dans le choix de la hauteur
totale de l'ouvrage pour assurer en tout temps une revanche en
créte suffisante et garantir la sécurité contre le risque de
déversement. Ces tassements interviennent aussi dans la
définition de la structure interne de l'ouvrage (épaisseur et
plasticité du noyau, épaisseur des filtres, zonage) pour
minimiser les risques de fissuration liés au développement des
tassements différentiels.
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La forte teneur en eau et la faible perméablilité des sols
mous posent le probleéme d’évolution des pressions intersti-
tielles et de prévision des tassements de l'ouvrage au cours
du processus de consolidation de 1la fondation. La faible
vitesse des tassements impose parfois des calendriers de
construction trés étalés dans le temps, des coQts d'entretien
et de réparation, ou des techniques d'accélération de 1la
consolidation de la fondation (par confortation ou drainage
des sols) en général trés coliteuses. Dans le cas des barrages,
la dissipation des pressions interstitielles, la vitesse des
tassements et leur amplitude sont étroitement liés a
l'évolution de 1l'écoulement & surface libre qui s‘'établit en
général dans le corps de digue. Cet écoulement modifie en
effet au cours du temps la distribution des pressions exercées
sur la fondation tant du point de wvue mécanique (modification
du pcids du remblai et soulévement hydrostatique dus aux
remon* :es ou descentes de la surface libre suivant la mise en
eau : la wvidange du réservoir) que du point de vue
hydraulique (évolution des forces d'fécoulement). A cet égard,
la date de mise en eau du barrage et son influence sur le
processus de tassement doivent é&tre soigneusement considérées
en vue d'une exploitation optimale de l'cuvrage.

Les effets de la saturation partielle sur le comportement
de l'ouvrage et, particuliérement dans le noyau argileux, ne
sont pas négligeables. 1Ils peuvent générer des variations
importantes du degré de saturation et des succions et
provoguer ainsi des désordres majeurs (gonflement et
fissuration) préjudiciables a la pérennité de 1l'ouvrage.

Enfin, des problemes peuvent é&tre posés, notamment dans
le cas des digues de grande hauteur, par les déformations que
subissent les matériaux constitutifs du remblai. On les
choisit en général peu rigides pour assurer une meilleure
interaction entre le remblai et sa fondation, d'une part, et
entre le remblal et les ouvrages annexes du barrage (galerie
de prise d'eau, par exemple), d'autre part.

La prise en compte de l'ensemble de ces facteurs dans le
dimensionnement des ocuvrages est un probléme difficile. Malgré
l'expérience acquise avec la construction des remblais sur
sols mous, il n'existe pas a l'heure actuelle de méthode de
calcul globale de ce type de structure, surtout lorsqu'il
s'agit de barrages. Les calculs classiques reposent souvent
sur des études découplées du barrage et de sa fondation. On
est alors amené dans la plupart des cas & poser des hypothases
peu représentatives du comportement réel de l'ouvrage (barrage
+ fondation). Par exemple, on suppose que le remblai est
completement étanche (ce qui revient a négliger ses
perméabilités devant celles de la fondation et tenir compte
éventuellement de ses déformations) ou trés rigide (ce qui
conduit, au contraire, & négliger ses déformations devant
celles de 1la fondation et tenir compte éventuellement de
l'écoulement en son sein) et est édifié sur un sol mou
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parfaitement saturé (pour négliger les variations de la nappe
d'eau au cours du processus de consolidation).

I1 était donc nécessaire d'envisager des situations plus
courantes et plus générales et de mettre au point une méthode
de calcul globale de l'ouvrage susceptible d‘'analyser son
comportement aux différents stades de sa vie. L'étude que nous
avons entreprise vise & apporter une contribution dans ce
sens.

Elle se fonde sur une modélisation du couplage de la
consolidation des sols et des écoulements & surface libre.
Dans ce cadre théorique, qui assure la continuité physique des
transferts mécaniques et hydrauliques entre le remblai et sa
fondation molle, il est possible de conserver & l'ouvrage son
unitcé.

Pour étudier ce probléme de couplage, on part de deux
modules de calcul par éléments finis du code CESAR, l'un se
rapportant au traitement numérique des prcblemes de
consolidation des sols saturés, l'autre relatif au calcul des
écoulements en milieu poreux indéformable saturé ou non-saturé
avec ou sans surface libre. Le premier module est le résultat
de travaux de modélisation numérique d'un vaste programme de
recherche engagé au Laboratoire Central des Ponts et Chaussées
(LCPC) depuis une vingtaine d'années en vue d'appréhender le
comportement mécanique des argiles molles saturées utilisées
comme sols de fondation de remblais. Le deuxiéme module,
également développé au LCPC, a été mis au point dans l'optique
de calculs dfécoulements dans les barrages en terre.

Ainsi, cing chapitres constituent ce travail.

Le premier chapitre, consacré- & une synthése biblio-
graphique, replace 1les deux modules de <calculs dans le
contexte actuel de la modélisation théorique et numérique de
la consolidation des sols saturés et des écoulements a surface
libre.

Le deuxiéme chapitre présente les quelques modifications
que l'on a été amené a opérer sur ces deux modules afin de les
harmoniser et d'étendre leurs possibilités de calculs.

Suite 4 <ces travaux préparatoires, on établit au
troisiéme chapitre un modéle de couplage de la consolidation
des sols élastiques et des écoulements A surface libre, modele
théorique de consolidation a surface libre des sols élastiquas
anisotropes. On s'inspire des travaux numériques existants
pour mettre au point un algorithme de résolution du probléme,
que l'on implémente dans un premier module de calcul par
éléments finis du code CESAR.

Au quatriéme chapitre, on introduit l'élastoplasticité du
squelette du sol et on décrit un algorithme de résolution de
ce probléme doublement non-linéaire affectant a la fois la
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mécanique du squelette et 1'hydraulique du sol. La
programmation de cet algorithme est effectuée dans un deuxiéme
module du code CESAR traitant les problémes de couplage de la
consolidation des sols élastoplastiques anisotropes et des
écoulements 3 surface libre.

On applique au cinquieéme chapitre les modules développés
au cours de ce travail & des exemples d'illustration et a un
cas de digue réelle pour valider les modeles.
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1. SINTHESE BIBLIOGRAPHIQUE SUR LA CONSOLIDATION DES SOLS ET
LES ECOULEMENTS A SURFACE LIBRE

1.1. Comportement des so0ls mous

1.1.0. Introduction

La construction sur sols mous est une préoccupation
constante des ingénieurs géotechniciens, appelés de plus en
plus fréquemment a édifier des ouvrages de génie civil sur ces
sols fortement compressibles.

En effet, on constate une ¢roissance soutenue de
l'utilisation des remblais dans divers secteurs de la
construction tels que les réseaux routiers, autoroutiers et de
chemin de fer, 1l'aménagement hydraulique et hydroélectrique,
les ouvrages d'irrigation et de contrdéle des crues, et les
installations portuaires et aéroportuaires.

Tous ces ouvrages posent un nombre de problémes important,

liés a la stabilité et aux tassements évolutifs inhérents au
comportement mécanique de leur fondation molle.

1.1.1. Généralités

Qu'est-ce qu'un sol mou ?

Il n'est pas évident de répondre a cette question tant il
est délicat, en Mécanigue des Sols, de définir des criteéeres
quantitatifs précis 4 partir desquels un sol peut étre systé-
matiquement considéré comme mou c'est~a-dire doué d'une faible
résistance au cisaillement. Dans certains pays, on a choisi
comme seuil de résistance une cohésion non drainée de 50 kPa.

Au concept de mollesse des sols, on substitue treés souvent
la notion de compressibilité qui traduit un autre aspect du
comportement de ces sols. Ainsi, appartiennent a cette
catégorie de sols compressibles, les vases, les tourbes et les
argiles peu raides.

Cette classe de s0ls possede en général les propriétés
suivantes
- une nature & dominante argileuse ou organique,

~ une forte teneur en eau et un faible poids volumi-
que,
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- une trés faible perméabilité,

- une faible résistance au cisaillement et une forte
compressibilité.

Dans ces sols, la phase liquide joue un rdle capital et
est responsable en grande partie du caractére différé des dé-
formations qu'ils subissent sous le poids des ouvrages usuels.

Cette réponse non instantanée aux sollicitations est wva-
riable suivant

- la nature du sol,
- le degré de saturation,

- la vitesse avec laquelle le chargement imposé est
appliqueé.

La faible valeur de la perméabilité des sols mous (1078 2a
10-11 m/s8) fait que l'application des chargements provoque des
surpressions interstitielles qui se dissipent avec une vitesse
qui dépend & la fois des parametres hydrauliques et mécaniques
du sol et de la vitesse du chargement imposé (le temps de
dissipation des pressions est donc trés variable. Il peut étre
de l'ordre de 3 mois & une vingtaine d'années pour les
fondations molles des remblais usuels).

Ce comportement typique des sols fins saturés est appelé
phénoméne de consolidation.

1.1.2. Consolidation des sols saturés

1.1.2.1. Phéncmeéne de consolidation des sols

Il s'agit d'un écoulement particulier suscité par des gra-
dients hydrauliques «créés par les charges imposées dés
l'instant de leur application.

Sous l'action de celles-ci, l'eau est évacuée vers les
zones drainantes (ou de basses pressions) dans un processus
transitoire au cours duquel les pressions interstitielles se
dissipent progressivement.

Pendant ce processus, 1l s'effectue au fur et a3 mesure de
l'écoulement un transfert progressif des charges appliquées,
de l'eau vers le squelette du sol.
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L'augmentation des contraintes effectives ainsi produite
s'accompagne d'un renforcement du sol, qui augmente sa
cohésion non drainée : c'est le phénomene de consolidation.

1.1.2.2. Bases thécriques de la consolidation

Les équations régissant la consolidation des sols résul-
tent des équations de conservation de la mécanique des milieux
continus appliquée au sol considéré comme un milieu poreux
polyphasique.

Moyennant des simplifications sur la nature physique du
milieu étudié et la géométrie du probléme envisagé, et des hy-
pothéses sur la rhéologie des constituants (squelette, eau et
gaz), on est amené trés souvent a résoudre des équations aux
dérivées partielles assorties de conditions aux limites et
initiales.

La modélisation de la consolidation des sols repose sur la
théorie de Biot (1941) comme généralisation de 1la théorie
pseudo-tridimensionnelle de Rendulic (1936), elle-méme généra-
lisant la théorie unidimensionnelle de Terzashi (1923), fonda-
teur de l'analyse en contraintes effectives dans les sols sa-
turés.

La théorie de Biot s'appuie sur les hypothéses suivantes
- le sol est saturé d'eau incompressible,

- les grains solides sont également supposés incom-
pressibles,

- le squelette du sol posséde un comportement élas-—
tique linéaire et isotrope,

- les parametres mécaniques et hydrauliques du sol
sont supposés constants,

- l'écoulement vérifie la loi de Darcy.

On s'affranchira dans la suite de cette étude des
restrictions apportées par <certaines de <ces hypothéses
(chapitres 2, 3 et 4). Mais pour l'instant, nous retenons
celles-ci pour simplifier 1les équations de base de 1la
consolidation des sols.

La loi de comportement du squelette du sol permet de
relier le tenseur des déformations et 1le tenseur des
contraintes effectives au moyen de la relation



Chapitre 1- 15

1 +v v
fi3 T T 13 7 2 “wxliye (1.1)
avec
E - module d'Young,
v - coefficient de Poisson,
§.. - symbole de Kronecker.

La loi de Darcy, aqui relie la vitesse du fluide au
gradient de charge hydraulique, donne

—

v = - k grad h, (1.2)

ou k est la perméabilité hydraulique du sol supposé isotrope.

L'équation de continuité du fluide assure la conservation
de la masse d'eau ou le volume d'eau (cette derniére étant
supposée incompressible), ce qui donne, sous l'hypothése des
petites déformations, la relation suivante

- 3
div v = - — (tr ). (1.3)
ot =

Le principe de Terzaghi reliant les contraintes totales et
les contraintes effectives & la pression interstitielle
s'écrit en adoptant la convention de la mécanique des milieux
continus (signe + pour une traction et signe - pour une
compression)

g =g -pl. (1.4)

L'équation d'équilibre de 1la mécanique des milieux
continus permet d'écrire

dive+ f =0 . (1.5)
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La combinaison des équations (1.1), (1.2), (1,3), (1.4) et
(1.5) permet de relier 1le tenseur des contraintes et le
tenseur des pressions, sous la forme d'un systéme :

dive + f = 0
¢ -V.ZD =?E- iioc:
v at At
KE
C =
Yoy (1-2v)
avec

E - module d'Young,

v - coefficient de Poisson,

Y - poids volumique de 1'eau,

k - permeabilité,

- contrainte totale octaédrique {(tr o /3),
o - tenseur des contraintes totales,

p - pression interstitielle,

f - force volumique.
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1.1.2.3. Traitement des problémes de consolidation

La consolidation des sols a été l'cbjet d'une vaste litté-
rature de recherche en Géotechnique, motivée par la nécessité
de maitriser la construction sur sols mous.

Des travaux importants de synthése en la matiére, dans
lesquels on présente un vaste inventaire des problémes
pratiques posés et un panorama des modeles proposés, ont été
effectués par bon nombre de spécialistes des sols
compressibles.

Parmi ces ouvrages de base, on peut citer les travaux de
MM. Lercueil, Magnan et Tavenas dans "Remblais sur argiles
molles" (1985) et l'ouvrage publié sous la direction de M.
Magnan (1984), "Remblais et fondations sur sols compres-
sibles™.

Une part trés importante des travaux de recherche concerne
le traitement numérique des problémes de consolidation, de
plus en plus indispensable aux mécaniciens des sols.

Si, dans des cas bien précis, il est possible de faire
quelques développements analytiques, par exemple pour résoudre
le probléme d'une couche plane comprimée entre deux parois
rigides (Mandel, 1953), ou celui d'un échantillon sphérique
soumis & une charge uniforme, drainé en surface (Cryer, 1963),
ou encore celui d'un demi-espace <chargé & sa surface
(Schiffman et al., 1969), le recours aux méthodes numériques
est de plus en plus systématique.

Plusieurs méthodes numériques peuvent é&tre appliquées,
dont la méthode des différences finies et la méthode des élé-
ments finis.

Si la méthode des différences finies semble bien adaptée
aux cas unidimensionnels, par exemple & la théorie de consoli-
dation de Terzaghi, la méthode des éléments finis est de loin
la plus wutilisée dans la résolution des problémes de
consolidation des sols.

La premiere formulation en éléments finis de la consolida-
tion est apparue en 1969 dans les travaux de Sandhu et Wilson,
se Dbasant sur les travaux de Gurtin (1964) et Nickel et
Sackman (1968) en thermoélasticité.

Hwang et al. (1971).et Valliappan (1974) poursuivirent les
travaux de Sandhu, Yokoo et al. (1971) et établirent un prin-
cipe variationnel pouvant inclure des discontinuités.
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Mais la généralisation de la formulation wvariationnelle
n'a été effectuée qu'en 1976 par Sandhu.

La formulation variationnelle du probléme de consolidation
est le résultat de l'application du principe variationnel ob-
tenu par intégration sur la structure étudiée des équations
locales de Biot rappelées au paragraphe précédent.

La minimisation des deux fonctionnelles relatives a
1'écoulement du fluide interstitiel et aux déformations du
squelette du sol, apres discrétisation sur 1l'espace idéalisé
en éléments finis, permet d'cbtenir une formulation matri-
cielle du probléme.

Ainsi, le probléme de consclidation des sols linéaires
consiste & trouver le couple (U, H) tel que les équations

Rg.U - Cg.H

-cf.v - Rg.E

Fg

- Q

]

soient simultanément vérifiées dans le domaine étudié. Dans ce
systéme, les notations suivantes sont utilisées

Rg — matrice de rigidité du squelette du sol,

Cq - matrice du couplage,

Cg — matrice transposée de la matrice de couplage,
Kg - matrice des perméabilités,

Fg - vecteur représentant le chargement dQ aux
conditions aux limites mécaniques (contraintes
ou déplacement imposés) et & la présence de for-
ces volumiques,

Qg - vecteur représentant le chargement dQ aux condi-
tions aux limites hydrauliques (flux ou charge
imposés) et a la présence éventuelle de sources
volumiques.
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La présence dans le systéme matriciel du terme U, dérivée
partielle temporelle du champ de déplacement, montre qu'il
s'agit d'un probleme d'évolution, que l'on traite en général
par des algorithmes d'intégration dans le temps pas & pas.

Il existe plusieurs schémas d'intégration tant implicites
qu'explicites des systemes différentiels du premier ordre
(Awang, 1971 ; Schiffman, 1969 ; Gibson et al., 1970
Christian, Boehmer et Martin, 1972).

.
14

La méthode de Galerkin, reprise et appliquée par
Zienkiawicz (1971), qui établit un schéma semi-implicite basé
sur une interpolation de type éléments finis dans le temps,
semble bien adaptée au probléme transitoire de la conso-
lidation.

Jusqu'ici nous n'avons pas introduit la prise en compte
des non-linéarités, trés fréquentes dans le comportement des
sols mous.

Dans les sols saturés, ces non-linéarités peuvent interve-
nir au niveau de la variabilité des paramétres hydrauliques et
mécanigques au cours du temps, cu encore au niveau du comporte-
ment du squelette du sol.

Dans ce dernier cas, la formulation du probléme de conso-
lidation est obtenue a partir du principe des travaux virtuels
et dfune relation incrémentale entre les contraintes et les
déformations.

Quel que soit le modeéle choisi, l'introduction de non-
linéarités implique généralement des procédures itératives
supplémentaires.

En analyse non-linéaire, plusieurs approches s'appliquent
pour prendre en compte le comportement non-linéaire rhéolo-
gique du sol, par exemple la méthode des rigidités variables
ou des déformaticns ou des contraintes initiales.

En ce qui concerne les sols mous, il existe plusieurs mo-
déles élastoplastiques, visco-plastiques et élasto-visco-
plastiques. Il n'est pas possible de restituer dans ces pages
tous les travaux sur la rhéoclogie des sols mous. Le lecteur
s'intéressant a plus de détails trouvera un récapitulatif im-
portant dans "Modélisation numérique du comportement des ar-
giles molles naturelles" (Magnan, 1984).

Nous nous contentons de rappeler ici les travaux anté-
rieurs du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées
(L.C.P.C), point de départ de nos recherches de modélisation
numérique.
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1.1.2.4. Travaux antérieurs du LCPC
1.1.2.4.1. Introduction

Les études sur la modélisation numérique des sols mous
font partie, dans les Laboratoires des Ponts et Chaussées,
d'un vaste programme de recherche sur les remblais sur sols
compressibles qui comporte essentiellement trois grandes par-
ties :

- études expérimentales en laboratoire,
- études théoriques et modélisations numériques,
- études expérimentales en vraie grandeur.

La figure 1.1 résume les principaux travaux effectués et
montre l'ampleur des efforts engagés.

EXPERIENCES EN atis ELEMENTS FINIS EXPERLIENCES
LABORATOIRE UNIDIMENS IONNELS Elastoplasticite Consoiication IN SITUY
ROSALLE =S ROSALIE -9
196€ _, Modéles de - 1968
- Camtridge -
1970 o (sols recons= - 1970
- |33 0TTH {orgeu 3ation { | Calculs «laste~ Consairaation
set witicou- || plastiques (Ri- sol ¢lasticue -
- ches  Thomgnn) card) ( Humbert) - -
- 0 ;T Calculs oe rem= A eniotal I
- Modéle YLIGHT blars & court Rewdlad : -
1978 = (argiles natu= | *~Jer etes terme (Meimon, @ mbt. 8 - 197%
- relies, U.LAVAL) | vor-estiies, vearen) emoLa) -
LCPC flege® et non || Cam cLay moattie
- satret i on (Dang, Magnan) =
Surface d° t \ ~
- Linite (";:t. (Regran  Brucy)] | ConsoL1dation et elastoclasticite Remdlai ¢ -
- g de cubzac.Sha=- Twan -8 (Belkeziz et Magnan) -
L4
1930 - hangu1an) Mocéle Metante = 1980
- Elasticite ant~ (Mouratidis et Magnan) Rembiai 0 -
- sotrooe (Cub~- -
- ac,Pivai et Sau compressIbie
m ‘ n (Babenia et Sagnan) -
¢ - -
toss Fluage 1983
- (Lepidas et Magnan) -
1987 = - 1987
COnmR T=78 ROSALIE« 9

Fig. 1.1 Expériences et analyses numériques effec-
tuées dans les laboratoires des Ponts et
Chaussées pour les remblais sur argiles mol-
les (1970-1987). (Magnan et al., 1987-b)
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On peut remarquer (fig. 1.1) la part importante réservée
au traitement numérique par éléments finis des problémes de
ceonsolidation, effectué dans le cadre du code de calcul
ROSALIE-Groupe 9, qui fut développé au LCPC entre les années
1970 et 1987.

1.1.2.4.2. Code ROSALIE du LCPC

Il s'agit d'un code de calcul par éléments finis, commencé
au début des années 70, qui s'est développé progressivement
sous la direction de MM. Guellec et Humbert. Il comportait 16
groupes ou sous-ensembles de calculs dont un spécialisé dans
les calculs de consolidation : le Groupe 9. Ce groupe est le
résultat de la coopération de deux sections du LCPC : 1la
section des modéles numériques et la section des ouvrages en
terre.

Ricard (1975) et Humbert ont d'abord introduit un algo-
rithme de traitement des probleémes de consolidation tridimen-
sionnelle dans le cas d‘'un squelette du sol élastique 1li-
néaire.

Puis Dang et Magnan (1977) introduisirent la plasticité
avec écrouissage sur la base du modele Cam-Clay modifié issu
des travaux de Roscoe, Schofield et Thurairajah (1963},
Burland (1965 et 1967), Schofield et Wroth (1968).

Belkeziz et Magnan (1982) concrétiserent ces travaux par
le couplage de la :zonsolidation et de l'élastoplasticité et le
calcul des ouvrages expérimentaux du site de Cubzac-les-Ponts.

L'amélioration de ces calculs en déformations planes se
poursuivit avec les travaux de Mouratidis et Magnan (1983) par
l'introduction d'un Modéle de consolidation Elastoplastique
Anisotrope avec Ecrouissage, MELANIE, résultant de 1' adapta-
tion des travaux des professeurs Tavenas et Leroueil (1977)
dans le cadre d':n programme de recherche franco-québécoise
sur les argiles molles naturelles.

Encouragés par les succeés successifs des calculs des rem-
blais sur sols mous, Babchia et Magnan (1986) introduisirent
la compressibilité du fluide interstitiel puis tenteérent de
simuler le calcul des barrages en terre construits sur sols
mous.

La plus récente étape de développement est la prise en
compte du fluage des argiles, mise au point par Lépidas et
Magnan (1987).

En somme, le Groupe 9 de ROSALIE permet de modéliser la
consolidation des sols saturés élastiques lindaires ou élasto-
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plastiques avec ou sans écrouissage, isotropes ou anisotropes
avec prise en compte ou non du fluage du squelette, de la com-
pressiblité du €fluide interstitiel et de la wvariabilité au
cours de calcul des paramétres hydrauliques (perméabilité,
compressibilité) .

Au niveau élémentaire, les éléments finis de consolidaticn
utilisés sont 1issus de la fusion des éléments de type dé-
placement et des éléments de type diffusion (fig. 1.2).

Fig. 1.2 Quelques types d'éléments de consolidaticn
bidimensionnelle (degrés de liberté : u, v
et h) et tridimensionnelle (degrés de liber-
té : u, v, w et h) utilisés dans ROSALIE

La non-linéarité mécanique de la rhéologie du squelette
est traitée suivant la méthode des contraintes initiales (ou
méthode de force).

Le processus itératif appliqué (fig. 1.3) wutilise un
algorithme du type Newton-Raphson.



Chapitre 1- 23

17 ETAT INITIAL 1

AUGMENTATION OE LA
CHARGE APPLIQUEE

Incrément de

temps suivant

RESOLUTION OE L'EQUA- Itération
TION MATRICIELLE DU

PROBLEME TRAITE de plasticite

Fig. 1.3 Processus itératif transitoire utilisé dans
ROSALIE

Ce programme, a été largement appliqué, a chaque phase de
son développement, a4 des calculs de <cas réels. Malgré
l'intérét spécifique de chaque cas étudié, il ne nous est pas
possible de reproduire ici tous les détails de ces calculs.

Mais le travail de Babchia et Magnan (1986) sur la simula-
tion numérique du calcul des barrages édifiés sur sols mous,
dont le nbtre constitue la suite logique, revét un intérét
tout particulier.



Chapitre 1- 24

1.1.2.4.3. Résumé des travaux de Babchia et Magnan

Les travaux de Babchia et Magnan s'inscrivaient dans le
cadre d'essais exploratoires portant sur le comportement d'un
sol mou pris comme fondation de digue en terre.

Ne disposant pas de procédures numériques de recherche de
surface 1libre pour 1le <calcul des barrages, les auteurs
supposaient que celui-ci restait étanche, s'intéressant ainsi
exclusivement a l'écoulement dans la fondation molle.

Les remblais utilisés lors de ces calculs sont les rem-
blais A et B du site expérimental de Cubzac-les-Ponts. Les
maillages, les conditions aux limites ainsi que la 1loi du
chargement sont ceux des figures 1.4 & 1.6. La fondation est
supposée élastoplastique écrouissable (modéle MELANIE) et le
remblai élastique anisotrope.

Les calculs effectués testaient l'influence de la date de
mise en eau et de l'imperméabilité ou du drainage du substra-
tum et du soubassement de la digue sur 1l'évolution des pres-
sions interstitielles et les déformations dans la fondation.

ulo

) 4
Y
aval amont im
. apzo M N h=¢m
)
uze
yzvzo o1 m f(8P30 o iImperméable)
Fig. 1.4 Maillage et conditions aux limites du barrage a
(remplayi A)
4 —
. Apzo avai J K amont h=23m ? 2{3m
h]
uzo
Om
ysvso (4pz0- ou impermeabie)
i 12— 12m ——328— 875 m —— 875 m-325 12 m — 12 m —-’
f (m) (m}

Fig. 1.5 Maillage et conditions aux limites du barrage B
{remblai B)
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Aq (kPa )
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Fig. 1.6 Loi de chargement du barrage A et du barrage
B (remblai B)

Une sélection de résultats obtenus est présentée sur les
figures 1.7 & 1.11.

L'analyse des résultats semble indiquer, selon les
auteurs, que l'écoulement perturbe sensiblement les mouvements
horizon- taux du sol, que la mise en eau provoque une rotation
du barrage et que le comportement de la fondation est presque
indifférent au drainage ocu a l'imperméabilité a la surface du
sol entre la fondation et la digue. Enfin, et c'est probable-
ment le plus important, les pressions interstitielles, quelle
que soit la date de mise en eau, tendraient vers la
distribution correspondant & l'écoulement en régime permanent.

Néanmoins, l'absence de proposition de méthode globale de
calcul de l'ouvrage a tous les stades de sa construction et
d'exploitation ainsi que l'hypothése d'étanchéité du barrage
limitent sensiblement la portée pratique de telles modélisa-

tions quoiqu'elles soient encourageantes par leurs aspects
novateurs.
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7ig. 1.7 Barrage A - Substrarum permeéable -
Tassements de la surface du soi -
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Fig. 1.8 Barrage A - Substratum perméablae -

Tagsements de la surface du sol -
Mise en eau A t = 7 3., M et N perméables.
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S 4(sm)

a- Substratum lmparméable

140¢

S vical
8- Substratum perméable
Fig. 1.9 Evolution des tassements 3ous une digue

avant et aprés la mise en sau, rdéalisde
4 t=8047 jours (Babchia et Magnan, 1984)
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3~ Zcoulement transitoire (calcul par Rosalie-
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Comparaison des écoulaments gous une digue
aprés la mige en eau (b) et en fin de
consolidacion (a) (Babchia et Magnan, 1984)
Le substratum et la base de la digue sont
Supposés imperméables
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a- t=6046 jours
X

b~ t=8046 jours

c- E=12700 jours

1.11 Distribution des charges hydrauliques sous
une digue (mise en eau 3 t=8047 j) (Babchia

Fig.
et Magnan, 1984)
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1.1.3. Effets de la non-saturation

Jusqu'ici nous n'avons parlé que du comportement des sols
mous saturés et de la modélisation numérique de la
consolidation en milieu saturé. Il est important d'évoquer a
présent les effets de la non-saturation sur le comportement
mécanique des sols compressibles car ils peuvent exercer une
influence importante sur la pérennité des ouvrages en terre
tels que remblais compactés ou barrages, et leur prise en
compte constitue un des objectifs de ce travail.

Les effets de la saturation incompléte sur le comportement
des sols fins sont encore mal maitrisés, surtout lorsque ces
sols sont supposés déformables. Mais 11 semble que les
variations du degré de saturation et le développement de
succions au sein d'une structure argileuse peuvent étre
responsables d'un certain nombre de désordres majeurs tels que
gonflement ou fissuration.

Les problémes 1iés aux écoulements dans les sols non-
saturés ont fait l'objet de nombreux travaux de recherches sur
lesquels nous reviendrons plus loin. Par contre, la complexité
de 1l'aspect mécanique du probléme de consoclidation et 1la
faible quantité des résultats expérimentaux existants ne
permettent toujours pas une avancée décisive dans ce domaine.

Rappelons simplement quelques tentatives de modélisation
du comportement mecanique des milieux poreux non-saturés
déformables.

Bishop et Blight (1963) introduisent la contrainte effec-
tive dans les sols non-saturés par extension du principe de
Terzaghi pour les sols non-saturés : 1ils estiment la
contrainte effective 2gale & la contrainte totale diminuée de
la pression intersti:t:elle pondérée par un coefficient compris
entre zéro (sol sec) et l'unité (sol complétement saturé),
appelé coefficient cde 3ishop.

Cette modélisation a été l'objet de quelques critiques,
formulées, entre autres, par Jennings et Burland (1962),
Coleman (1962), Matyas ct Radhakrishna (1968), Fredlund et
Morgenstern (1977), en particulier pour ce qui concerne la non
unicité du coefficient de Bishop pour un sol donné et
l'isotropie imposée au tenseur des pressions.

Ces critiques, appuyées sur des expériences sur des sols
non-saturés ou compactés soumis & des essais classiques, ont
amené les précurseurs du concept des contraintes effectives a
modifier sous une forme plus générale, la relation de
dépendance entre le tenseur des contraintes totales et le
tenseur des pressions interstitielles (Bishop et Blight,
1963) .
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Mais les recherches se dirigent plutdt vers des approches
en variables indépendantes abordant le sol non-saturé comme un
milieu poreux triphasique.

Des travaux effectués dans cette direction ont en effet
apporté gquelques éclaircissements sur le couplage mécanique-
hydraulique, en particulier une explication des phénomeénes
d'effondrement et de gonflement des argiles non-saturées
(Jennings et Burland, 1962 ; Yoshimi et Osterberg, 1963 ;
Matyas et Radhakrishna, 1968 ; Bardem et al., 1969 ; Fredlund
et Hasan, 1979).

Ces approches théoriques reposent essentiellement sur les
considérations suivantes

- la lci de Darcy pour les transferts d'eau et dl'air,

- la loi de Henry pour la dissolution de l'air dans
1'eau,

- l'équation de continuité appliquée A& 1l'eau et &
l'air.

Mais il reste une divergence sensible entre les auteurs
pour ce qui est de la prise en compte des variations de la
porosité du sol au cours de la conscolidation. Or, il s'agit 1la
de 1l'un des points essentiels de la modélisation du
comportement mécanique des sols non-saturés et déformables.
D'autres interrogations subsistent aussi en ce qui concerne,
par exemple, la ccnatinuité ou non de la phase gazeuse et les
variations, pour :n sol non-saturé, des perméabilités a l'eau
et 4 1l'air.

La plupart des auteurs ayant abordé l'approche triphasique
proposent des moceéles théorigues en fonction de plages de
degrés de saturation du sol et ne traitent tres souvent que
des problémes de ccnsolidation unidimensionnelle.

Des modeéles plus élaborés sont actuellement a l'étude dans
le cadre d'une recherche franco-espagnole sur les sols non-
saturés (Alcnso et Lloret ; travaux du CERMES-ENPC). L'étude
du traitement numérique par éléments finis de la consolidation
des sols non-saturésg fait partie des travaux en cours au
CERMES (Centre de Recherche en Mécanique des Sols de
1'E.N.P.C.) .

Il ressort de ce bref survol que bien des domaines du com-
portement des sols fins non-saturés resteant en suspens et que
le traitement numérique du couplage mécanique-hydraulique est,
3 l'heure actuelle, assez mal connu .
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1.2. Bydraulique des milieux poreux saturés et non-saturés
indéformablas

1.2.1. Bases phénoménologiques en hydraulique des sols
saturés et non-saturés

On admet dans la suite que la phénoménologie des écoule-
ments dans les sols rigides et saturés est correctement
décrite par la loi de Darcy usuelle et la continuité de la
phase ligquide, unique phase & considérer en général dans la
description de ces écoulements. On rappelle ici quelques
aspects phénoménologiques en hydraulique des sols non-saturés
indéformables, nécessaires pour la suite de ce travail.

La dynamique des écoulements dans les sols non-saturés
fait intervenir des phénomenes physiques complexes liés a la
nature polyphasique de ce milieu poreux. L'eau contenue dans
un sol est caractérisée, d'une part, par le volume (teneur en
eau) qu'elle occupe dans les vides du sol (porosité) et,
d'autre part, par son état énergétique (potentiel de 1l'eau du
sol). L'eau interstitielle peut circuler presque librement
dans les pores de grandes dimensions ou au contraire é&tre
retenue dans les pores les plus fins ou les forces de temnsion
superficielle peuvent constituer un facteur déterminant dans
1l'hydrodynamique du sol.

a) Tension superficielle, succion et courbe de rétention

L'équilibre de l'eau dans le sol est sous la dépendance de
plusieurs facteurs, dont la porosité qu'on vient d'évoquer, la
pesanteur, les sels dissous et la pression de la phase
gazeuse. Chacun de <ces facteurs contribue a 1'énergie
potentielle de 1l'eau interstitielle, somme des potentiels
matriciel, gravitaire, osmotique et de pression gazeuse.

Le potentiel de pression gazeuse joue un réle important
dans les changements de phase entre l'eau et 1l'air. Le
potentiel osmotique, pour sa part, concerne principalement le
domaine de la pédologie des sols. Par contre, en géotechnique,
la connaissance du potentiel matriciel est un point capital
dans l'étude des sols non-saturés.

Lorsque le sol est rigide, le potentiel matriciel est
constitué par la somme de deux potentiels : le potentiel
capillaire d0 A la tension superficielle et 1le potentiel
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d'absorption di, comme son nom l'indique, a l'absorption par
l'eau sur les particules solides. Il semble cependant que ce
dernier existe seulement dans le cas des sols fins non-saturés
comme les argiles ou les propriétés électrochimiques existant
entre les 1liaisons hydrogéne et oxygéne Jjouent un rdle
important dans les mécanismes d'attraction. Par contre, les
sols grenus non-saturés comme les sables sont essentiellement
soumis a 1l'attraction capillaire. Celle-ci représente une
action mécanique de la phase solide sur la phase liquide par
l'intermédiaire de la tension superficielle.

On attribue la présence de forces intermoléculaires a
l'existence de la tension superficielle dans 1les liquides.
Pour définir 1la tension superficielle, imaginons que 1l'on
pratique une coupure fictive dans une surface ; les deux bords
de cette coupure vont tendre a s'écarter et pour les maintenir
en place, il faut exercer une force normale a la ccupure. La
tension superficielle est 1la force par unité de longueur,
paralléle a la surface, nécessaire a maintenir la cohésion de
cette surface.

Ainsi, si la coupure a une longueur dl, la force a exercer
normalement a la coupure s'écrit

dF = o0dl oU o représente la tension superficielle.

Une illustraticn simple de la tension superficielle est le
raccordement d'un ménisque air-eau dans un tube capillaire
(fig. 1.12).

Fig. 1.12 Ménisque dans un tube capillaire

La surface du fluide se déforme au contact de la paroi,
tendant & la "mouiller". Une pellicule d'eau se raccorde
tangentiellement, pour une mouillabilité parfaite, 3 la paroi
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du verre et le ménisque prend une forme concave. Dans le cas
d'un capillaire cylindrique de rayon r, la différence des
pressions (saut da pression) de l'eau et de l'air est donnée
par la loi de Laplace :

uy, - W, = 20cosa /x, (1.6)
avec
uy - pression de l'air,

u,, - pression de l'eau,

¢ - tension superficielle,
@ - angle de raccordement,
r - rayon du tube capillaire.

Une conséquence directe de l'existence de 1la tension
superficielle est la remontée capillaire : si 1l'on plonge
plusieurs tubes capillaires dans une nappe d'eau a surface
libre, il se produit une ascension spontanée de l'eau dans
chaque tube (fig. 1.13) dont l'importance est variable suivant
le rayon du capillaire. La hauteur assurant l'équilibre
hydrostatique de la <colonne d'eau dans un capillaire
cylindrique est donnée par la loi de Jurin.

{,‘ i h =25/ Ty (1.7)
N L avec
N h - hauteur de la colonne,

¢ - tension superficielle,

- - 1Tt r - rayon du tube,

— —
e = -

Yy~ Ppoids volumique de
l'eau.

Fig. 1.13 Remontée capillaire. Loi de Jurin

Ce sont ces lois physiques qui gouvernent aussi
l'interaction entre les phases aqueuse et gazeuse dans un
milieu poreux, comme le sol, ou les phénoménes physiques
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précédemment  évoqués s'étendent aux  structures intra-
granulaires (fig. 1.14). A la différence du capillaire ou la
teneur en eau ne peut prendre que des valeurs discrétes (0 ou
1), dans un sol non-saturé (infinité de ménisques capillaires)
la teneur en eau peut varier de fagon continue entre la wvaleur
4 saturation (inférieure a 1la porosité) et zéro (sol
totalement desséché). On notera que, comme le volume d'eau
aspiré par l'attraction capillaire dépend du rayon du tube
capillaire, la dimension du pore (rayon caractéristique) sera
importante dans l'interaction de la phase solide sur la phase
liquide.

Plaquettes
argileuses

Ménisque

Ménisque capillaire

capillaire Eauy adsorbée

Sol fin Sol granulaire

Fig. 1.14 Ménisque capillaire dans les sols.
(P. Dalage, Cours du DEA-MAC, CERMES-ENPC)

On peut remarquer, a partir de la relation (1.6), que la
pression de l'eau est inférieure & 1la pression de 1l'air.
Autrement dit, si l'on prend cette derniére comme origine des
pressions, la pression de l'eau est alors négative et est
appelée en wvaleur absolue "succion".

Dans les sols non-saturés la variation du degré de
saturation entraine une variation de la succion. On appelle
courbe de rétention la courbe succion~teneur en eau. D'une
fagon générale, la succion augmente lorsque la teneur en eau
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diminue. La courbe de rétention dépend du sol étudié et plus
particuliérement de sa texture. On ltappelle parfois
caractéristique hydrique du sol. Ainsi, la figure 1.15 montre,
pour divers sols, que les variations de succion sont plus
importantes pour une argile que pour un limon ou un sable
(Kassif et al., 1979), ce qui est prévisible physiquement, eu
égard a la dimension des pores (rayon de courbure faible du
ménisque eau-air) et du mécanisme d'absorption que posséde
l'argile. On notera en particulier que les succions dans
l'argile peuvent dépasser la valeur de la pression
atmosphérique (100 kPa) (ces valeurs peuvent étre obtenues par
des dispositifs appropriés ou l'on impose des pressions d'air
suffisamment fortes).

100MPa |l Succion

10MPa |

1000kPa

100kPa

10kPa

Argile

Sable Limon

1kPa

0 | f l
10 20 30 40 Teneur en eau

Fig. 1.15 Courbes de rétention d'eau de divers
types de sols (Kassif et al., 1979)

On peut rappeler, & ce niveau, que le compactage des sols
a une influence sur la caractéristique hydrique (Luc, 1978)
puisqu'il modifie Jjustement les dimensions des pores. La

rétention capillaire peut étre plus forte dans ce cas (fig.
1.16).
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Succion

Fig. 1.16 Influence du compactage sur la courbe de
rétention

Lorsque la courbe de rétention varie de maniére monotcne
en fonction de 1la teneur en eau, on peut déterminer 1la
capacité capillaire du sol, définie comme la dérivée droite de
la teneur en eau par rapport a 1la succion. Sur le plan
physique, la capacité capillaire rend compte de l'aptitude du
milieu poreux & libérer ou emmagasiner de l'eau sous l'effet
d'une variation de succion. On peut aussi définir un tenseur
de diffusivité capillaire du sol, produit de la dérivée droite
de la succion par rapport 2 la teneur en eau et du tenseur des
perméabilités.

On comprend donc que la connaissance des courbes de
rétention est un probléme capital en hydraulique des sols.
Leur détermination n'est pas toujours facile et se heurte
particuliérement, sur le plan expérimental, 3 la difficulté de
la mesure de succion. Aussi procede-t-on trés souvent en
imposant la valeur de cette derniére et en mesurant la teneur
en eau qui en résulte. Une des expériences usuelles consiste,
par exemple, & imposer une succion (ua—uw) connue 4 un
échantillon en lui appliquant une pression d'air u, positive
et en gardant la pression d'eau égale a4 la pression
atmosphérique (uw=0). Lorsque l'équilibre sous cette pression
imposée est atteint, on pése l'échantillon pour déterminer la
teneur en eau. L'appareil adapté a cette expérience est
l'appareil de Richards (fig 1.17). ’
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Pression d’‘air

o

\« Eau

¢ ..~.l -

A\
\

Pierre poreuse spéciale

Fig. 1.17 Appareil de Richards. Détermination
expérimentale des courbes de rétention

Certains dispositifs expérimentaux permettent cependant la
mesure de la succion. On peut utiliser pour cela 1la
tensiométrie basée sur la relation (1.6) ou la psychrométrie
basée, quant & elle, sur la relation de Kelvin liant la
tensicn de vapeur d'eau de la phase gazeuse P au voisinage de
l'interface eau-air et la succion (P. Delage, Cours du DEA-
MAC, CERMES-ENPC)

U3 ~ 4, = RT/gM ln P/Pj. (1.8)

avec
Pg ~- tension de vapeur d'eau pure a l'air libre,
- masse molaire de l'eau,
= constante des gaz parfaits,

~ température absolue.

Mais l'expérience, en hydrodynamique des sols non-saturés,
met en évidence une limite A la notion de caractéristique
hydrique (courbe de rétention). En effet, la succion ne varie
pas, en général, de maniére univoque en fonction de la teneur
en eau, ce qui pose un probléme de non-unicité, pour un méme
sol, de la courbe de rétention, 1lié A 1la présence d'un
phénoméne hystérétique. Ce comportement hystérétique complexe
des sols non-saturés fait que la caractéristique hydrique,
pour un méme sol donné, ne se reproduit pas exactement lors
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des humidifications et dassdchements successifs. C'est
pourquoi on parle de "caractéristiques hydriques", enveloppes
de toutes les humidifications et dessiccations partielles
(fig. 1.18).

Succion matiicialio

Fig. 1.18 Hystérésis dans les sols non-saturés

L'enveloppe de dessiccation se trouve au-dessus de
l'enveloppe d'humidification. Le sol est ainsi plus humide a
la dessiccation qu'a l'humidification pour une méme valeur de
la succion. Il en résulte que le sol présenta un ccmportament
hydraulique dépendant du chemin de temeur em eau parcouru. Ce
comportement non-univoque, qui fait intervenir 3 priori toute.
l'histoire "hydrique" subie par le sol, complique singuliere-
ment la description des écoulements non-saturés.

Les causes du phénoméne d'hystérésis sont encore mal
élucidées. On cite frégquemment les deux suivantes

- l'hétérogénéité du diametre des pores d'un méme sol.
Celle-ci fait qu'au remplissage l'avancée de 1l'eau est
temporairement bloquée au niveau des diameétres les plus grands
par une succion insuffisante. A la vidange, 1l'écoulement est
aussi temporairement bloqué au niveau des étranglements ou la
force de succion est plus forte. Ce phénoméne est appelé
parfois "effet goulot" (fig 1.19) ;
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Fig. 1.19 "Effet goulot". Remplissage et vidange
des pores

-~ la variation de l'angle de raccordement des ménisques
dans les capillaires. A l'absorption, les capillaires n'étant
pas humidifiés, l'angle de raccordement du ménisque n'est pas
nul. La force de succion pour un capillaire est donc plus
grande & la vidange qu'a l'absorption, puisque & la vidange
l'angle du raccordement est nul et son cosinus est maximal
(relation (1.6)]. Dans la suite de ce travail, on négligera
ces phénoménes d'hystérésis pour ne pas introduire des
difficultés supplémentaires.

On a vu, jusqu' & présent, les principaux phénoménes que
l'on rencontre dans .'acticn de la phase solide sur la phase
liquide du milieu poreux non-saturé. Voyons maintenant quelles
lois gouvernent l'inf:l:tration de l'écoulement non-saturé.

b) Loi de Darcy geénéralisée

On vérifie expér:mentalement que les écoulements & petits
nombres de Reynolds (ce qui restera toujours notre cas)
s'établissant dans les sols non-saturés obéissent a la loi de
Darcy généralisée. Celile-ci relie la vitesse de filtration ¥
au gradient de <charge hydraulique par l'inermédiaire du
tenseur des perméabilités, fonction de la teneur en eau, Ssous
la forme

v = -k(4) grad h (1.9)

L'expérience montre que le tenseur des perméabilités non-
saturées et celui des perméabilités a saturation restent
homothétiques. Le rapport d'homothétie, k,.(4), s'appelle
perméabilité relative et est compris entre 0 et 1.
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I1 découle de ce qui précede la relation :

k(8) = kp(8) kgar (1.10)

La perméabilité relative k, dépend, la enccre, du type de
sol et particulierement de sa texture. On présente la
perméabilité de maniére classique en fonction de la teneur en
eau ou en fonction de la succion (fig 1.20). Néanmoins, on
notera que sa variation en fonction de la teneur en eau
présente en général peu d'hystérésis, alors que sa
représentation en fonction de 1la succion fait réapparaitre

l'hystérésis déja évoquée entre la teneur en eau et la
succion.

T L T T
200

succion (cm)

Fig. 1.20 Perméabilité dans les s0ls non-saturés

On wvoit (fig. 1.20) que 1la perméabilité d'un sable,
comparée a celle d'une argile, est plus forte aux faibles
succions et bien meocins élevée aux fortes succions.

La connaissance de cette seconde courbe, perméabilité
relative-teneur en eau, est un point important dans 1la
description des écoulements en milieu poreux non-saturé.
Plusieurs méthodes expérimentales permettent sa détermination.
On peut citer, par exemple, celle qui utilise l'appareil de
Richards, consistant & <calculer au cours du temps les
variations des quantités d'eau sortant de cet appareil lors
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d'une augmentation de la pression d'air (Gardmer, 1956), ou
encore celle du profil instantané, qui consiste & imposer un
drainage ou un remouillage & l'une des extrémités d'une
colonne verticale de sol en mesurant par tensiométrie ou
psychrométrie les variations de la succion et de la teneur en
eau en fonction du temps en plusieurs points de la colonne

(Vachaud et al., 1974}.

Pour une description phénoménologique plus compléte des
transferts de fluides dans les milieux poreux non-saturés, on
peut évoquer le comportement de la phase gazeuse. Celle-ci
pose en effet un probleme dont 1l'importance est variable
suivant le cas considéré : la continuité de la phase gazeuse.
Pour des problémes ou le sol est partiellement saturé,
l'existence d'air occlus dans 1l'eau peut rendre celle-ci
sensiblement compressible. Lorsque le sol est en forte
désaturation, la perméabilité a l'air peut avoir une
importance dans les transferts d'eau. L'air continu, mais sous
pression, peut s'opposer aux mouvements d'eau. La figure 1.21
présente une comparaison des perméabilités a l'eau et a l'air
pour un méme sol. Il est & rappeler cependant que l'extension
de la loi de Darcy a 1l'écoulement de la phase gazeuse reste

physiquement hypothétigue.

En fait, la phase gazeuse, du moins pour les applications
pratiques, est souvent considérée comme une phase continue
soumise a la pression atmosphérique, donc d'influence
négligeable sur 1l'écoulement de l'eau.
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Fig. 1.21 Perméabilités relatives d'un sol
non-saturé
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1.2.2. Modélisations usuelles des écoulements
en milieu poreux saturés et non-saturés

Dans la descripticn des écoulements en milieux poreux, on
peut distinguer trois categories d'écoulements :

- les écoulements en milieu poreux saturé,
- les écoulements en milieu poreux non-saturé,
- les écoulements en milieu poreux saturé et non-saturé.

Ce dernier cas d'écoulements comportant a la fois une zone
saturée et une autre non-saturée est le type d'écoulements qui
intéresse principalement les applications géotechniques qu'on
envisage dans cette étude. Nous l'appelerons dans la suite
édcoulements non-saturés en présence de surface libre ou plus
simplement, écoulements & surface libre. Avant de revenir plus
largement sur ce probleme de surface libre, on présente les
bases théoriques sur lesquelles reposent essentiellement les
deux premiers cas d'écoulements.

1.2.2.1. Ecoulements en milieu poreux saturé

La description usuelle des écoulements en milieu poreux
saturé repose essentiellement sur 1l'équation de conservation
de la masse d'eau (équaticon de continuité pour un fluide
incompressible) .

La conservation de la masse permet d'écrire :

3 (pn) + div (pv) = gq, (1.11)
at

avec ¢

p - masse volumique du fluide,

o]
I

porosité du milieu,

vitesse de filtration du fluide,

<4
|

source volumique.

«Q
|
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La loi de Darcy relie la vitesse de filtration du fluide
au gradient de charge hydraulique et au tenseur de
perméabilité a saturation sous la forme

e——

t9rad h. (1.12)

-
v =-Kk
=Si

En l'absence de source volumique et en dehors de toute
hypothése de compressibilité du fluide et des grains solides
(hypotheéses d'usage en génie civil), 1l'écoulement en milieu
poreux saturé est conservatif et vérifie 1l'équation aux
dérivées partielles suivante

——tg

div (ksacgrad h) =G, (1.13)

ou ksat est le tenseur des perméabilités & saturation et h 1la
charge hydraulique.

La résolution de cette égquation elliptique nécessite la
donnée des conditions aux limites usuelles : flux ou charge
imposés. Elle se simplifie pour un milieu isotrope et devient
une équation de Laplace. Par conséquent, ces écoulements ne
posent pas de problémes particuliers et sont linéaires pour
l'essentiel. Rappelons, pour terminer, que la présence de
sources volumiques transforme 1'équation précédente en une
équation de Poisson et que l'introduction de 1la compres-—
sibilité du fluide la transforme en une équation de la chaleur
en régime transitoire (dans ce cas, on ajoute une condition
initiale en charge, en plus des conditions aux limites).

1.2.2.2. Ecoulement en milieu poreux non-saturé

Il existe différentes descriptions des écoulements en
milieux poreux non-saturés. La modélisation de ces derniers se
fonde généralement sur des approches polyphasique ou mono-
phasique.

a) Approche polyphasique

Plusieurs modeéles d'écoulement en milieu poreux non-
saturé, basés sur des approches polyphasiques, existent &
l'heure actuelle. On peut citer essentiellement ceux qui
considérent, en plus de la phase solide, le milieu poreux
triphasique (air, vapeur d'eau et eau liquide) ou biphasicue
(air et eau). L'approche. biphasique suppose en général une
évolution isotherme des constituants (Morel et Seytoux, 1973 ;
Touma et Vauclin, 1986) alors que l'approche triphasique
traite, par exemple, du changement de phase entre la vapeur
d'eau et l'eau liquide (Fremond et Nicolas, 1987-1980).
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Les modeéles triphasiques reposent trés souvent sur 1la
thermomécanique des milieux continus. On peut mentionner a ce
propos les travaux de Fremond et Nicolas (1990) basés sur une
description macroscopique de l'évolution de la température et
des tenaurs en air, vapeur d'eau et eau liquide.

L'idée principale consiste & décrire l'action du milieu
poreux sur la phase liquide par une énergie libre dépendant de
la teneur en eau et par une dissipatiom portant sur la vitesse
de changement de phase liquide-vapeur. On suppose, en plus,
que l'eau est incompressible et que l'air et la vapeur sont
des gaz parfaits. On écrit d'abord :

- la conservation de la masse d'air,
- la conservation de la masse d'eau,

~ la conservation d'énergie.

Ensuite, le choix des énergies libres et une hypothése de
dissipation liée & la vitesse de changement de phase, permet,
grice au second principe de la thermodynamique, d'obtenir les
lois de comportement des constituants (il en ressort notamment
une possibilité d'interprétation simple de la succion et de
l'hys#térésis affectant le milieu poreux).

Enfin, 1le modéle retient 1les lois de comportement
suivantes

~ loi de Fourier en ce qui concerne l'évolution de la tem-
pérature (supposée identique pour toutes les phases),

- loi de Darcy pour les phases liquide et gazeuse,

- loi de Fick pour l'écoulement de l'air et de la vapeur
dans la phase gazeuse.

L'ensemble des lois de comportement et des lois de
conservation permet d'établir un systeme de 4 équations aux
dérivées partielles décrivant 1l1l'évolution d'un milieu poreux
bumide a travers 4 inconnues : la température, les teneurs en
air, en vapeur d'eau et en eau liquide.

Cependant, les approches polyphasiques, outre les
hypotheses simplificatrices qu'elles exigent telles que, par
exemple, la loi de Darcy pour les gaz, semblent plus
appropriées aux écoulements en milieu poreux en forte
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désaturation ou trés sec et ou les problémes thermiques sont
loin d'étre négligeables (séchage ou humidification évolutifs
liés a wune source thermique par exemple). Les effets
dynamiques entre 1l'air et l'eau (changement de phase) se
rencontrent dans des matériaux poreux tels que le béton ou le
ciment en cours de séchage.

Mais il semble que ces approches, quoique générales, ne
connaissent pas de développements considérables en hydraulique
des sols. Aussi ne s'en sert-on pas en général pour décrire
l'évolution du front de saturation dans les applications
géotechniques tels que barrages et remblais, sujet de notre
étude. L'approche monophasique permet de ramener, moyennant
des hypothéses usuelles, la description hydrodynamique du
milieu poreux a l'évolution d'une seule inconnue : la charge
hydraulique ou la teneur en eau.

b) Approche monophasique - L'équation de Richards

L'approche monophasique est une représentation trés
directe de la description phénoménologique des écoulements
dans les sols non-saturés ($8 1.2.1). Elle utilise les
résultats expérimentaux tels qu'on les établit en hydraulique
des sols, comme les courbes de succion et de perméabilité
relative en fonction de la teneur en eau [relations (1.9) et
(1.10) 7.

On consideére que le milieu poreux est partiellement saturé
d'eau supposée généralement incompressible. Les vides de 1la
matrice poreuse sont occupés par deux phases, l'eau et l'air.
Si 1l'on admet gue 1l'air forme une phase continue avec
l'atmosphare et se trouve de ce fait dans un état de pression
uniforme, on est ramené a étudier 1l'écoulement d'un seul
fluide (l'eau) dans un milieu polyphasique a teneur en eau
variable. C'est cette approche que l'on appellera par la suite
approche monophasique.

L'approche monophasique repose essentiellement sur deux
équations

- l'équation de conservation de la masse du fluide inter-—
stitiel,

- la loi de Darcy généralisée [relations (1.9) et (1.10)].
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La premiére équation permet d'écrire (
. : : en l'absence d
source'volum}que) en introduisant la teneur en eau volumique :
dans l'équation (1.11) au lieu de la porosité n

.
.

a -
— (g8} + div (gv) = 0. (1.14)
at

Le fluide étant supposé incompressible et le squelette
rigide, la combinaison des relations (1.9), (1.10) et (1.14)
permet, par substitution, d'obtenir l'équation suivante

a0 —_—

— = - div [l_( k (plgrad h]. (1.15)
at =sat r

Si l'on suppose que le milieu poreux posséde des courbes
de succion et de perméabilité univoques en fonction de 1la
teneur en eau (absence d'hystérésis) on obtient, en
introduisant la capacité capillaire (§ 1.2.1), l'équation de
Richards (1931)

3h —_—
clp)— = div [k {p) k graa h]. (1.16.a)
at T *sat
avec

c{p) - capacité capillaire, (L-1)
kr(p) - perméabilité relative, {LT-1)
ksat ~— tenseur des permeéabilités a saturation, (LT-1)
h - charge hydraulique, (L)
P - pression capillaire ou succion. (L)

La description de 1l'écoulement en milieu poreux non-
saturé se trouve ainsi ramenée a une équation de diffusion
non~linéaire de la charge hydraulique.



Chapitre 1- 48

Il convient de rappeler 1l'existence d'autres formes
d'écriture de l'équation de Richards dont celle en teneur en
eau qui repose sur la diffusivité capillaire D(8)

a0

— = div [D(98) grad 8] + kg4 grad k, grad z, (1.16 b )
ot -

ou encore celle utilisant la variable de Kirchhoff basée sur
une définition de potentiel dfécoulement.

1.2.2.3 Ecoulements en milieu poreux non-saturé en
présence de surface libre

On appelle écoulement & surface libre tout écoulement au
sein duguel peut s'établir une surface libre définie comme le
lieu des points soumis 4 la pression atmosphérique.

Lorsque cette surface libre est mobile dans le temps, par
suite de la variation brutale ou continue d'une ou de plu-
sieurs conditions régnant sur les limites géométriques du mi-
lieu (en Ll'absence de sources volumiques variables dans le
temps), l'écoulement est dit transitoire. Dans le cas
contraire, l'écculement est alors permanent.

A travers ces définitions, une surface libre peut donc se
présenter dans un écoulement non-saturé comme elle peut se
présenter dans un écoulement idéalisant c¢e dernier.

Dans les écoulements non-saturés en présence de surface
libre, on tient compte en général des transferts physiques
entre les zones saturée et non-saturée ; les grandeurs
physiques (perméabilité, teneur en eau, etc.) varient de
manieére continue ; la surface libre est, par convention, la
limite de séparation des zones saturée et non-saturée. Dans ce
cas, on 1lui donne parfcis le nom de surface de saturation,
surface a partir de laquelle les phénoménes de capillarité
deviennent prépondérants dans la dynamique de 1'écoulement
non-saturé. Lorsque l'écoulement non-saturé est idéalisé, par
exemple par une variation discontinue des grandeurs physiques
(perméabilité, teneur en eau, etc.), la surface libre prend
alors la signification mathématique d'une limite géométrique
du domaine de J1'écoulement, limite & partir de laquelle on
considére qu'il n'existe plus d'écoulement. Ce type de
problémes, comportant une limite géométrique ianconnue, est
classiquement connu des mathématiciens sous le nom de
probléemes 3 frontiére libre ou & surface libra.
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Les écoulements a surface libre sont d'une importance ca-
pitale puisqu'ils concernent la quasi-totalité des sciences et
techniques de l'eau

- le génie civil pour les écoulements dans les digues
et barrages en terre,

- l'hydrogéologie pour l'estimation et la gestion des
ressources en eau des zones aquiferes,

- l'hydrologie pour le couplage entre les eaux de
surface et les eaux souterraines,

- l'agronomie pour les interactions entre l'eau, la
plante et le sol, l'irrigation des terres cultivées
et le drainage des sols inondés.

Les écoulements en milieu poreux non-saturé en présence de
surface libre ont été et font l'objet de nombreux travaux de
recherche en hydraulique des sols. La particularité de ces
écoulements est l'évolution du front de saturation entre zones
saturée et non-saturée. La prise en compte de l'interaction
entre les deux zones de l'écoulement est le point principal de
leur nmodélisation. Différentes approches de <ce probléme
existent & l'heure actuelle. On peut citer a ce sujet
principalement deux approches : celle basée sur le formalisme
de Richards, approche monophasique que l'on a déja vue pour
les écoulements non-saturés et celle fondée sur une
idéalisation de la transition entre =zones saturée et non-
saturée, que l'on appellera dans la suite de ce travail
approche mathématique.

a) Application de 1l'équation de Richards a 1l'écoulement a
surface libre

On a déja wvu 1l'égquation régissant 1les écoulements en
milieu poreux saturés [équation (1.13)] et celles décrivant
les écoulements non-saturés reposant sur une approche
monophasique [équations (1.16. a) et (1.16. b)].

Si on considére le formalisme de Richards avec la variable
"charge hydraulique'", on constate que l'écoulement en milieu
poreux saturé et non-saturé peut é&tre décrit par une unique
équation valable dans tout le domaine de 1l'écoulement aussi
bien dans sa zone saturée et dans sa zone non-saturée. En
effet, lorsque le milieu étudié comporte une zone saturée, la
capacité capillaire est nulle puisque la teneur en eau, dans
cette zone, est constante. On retrouve dans ce cas, l'équation
régissant les écoulements en milieu poreux saturé ([équation
(1.13)]. Au-dessus de la surface 1libre, la zone est non-
saturée et l'écoulement de Darcy y est également valable.
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Il résulte de ce qui précéde que l'équation (1.16. a)
permet de représenter 1l'évolution d'un front de saturation
avec un changement de nature mathématique au passage de 1la
surface libre : elliptique dans la zone saturée et parabolique
dans la zone non-saturée. On remarque que cette approche tient
compte de 1la continuité des transferts d'eau entre zones
saturée et non-saturée, la surface libre étant tout simplement
l'équipression nulle. La figure 1.22 présente un écoulement a
surface libre décrit a partir de 1l'équation de Richards. C'est
le cas du drainage d'une nappe a surface libre dans un
écoulement bidimensionnel ouU l'eau est supposée incompressible
et le milieu poreux homogéne et isotrope (Vauelin et al.,
1976) .

ZONE NON SATUREE

{p <« 0)

— ah -
div | k{p)k grad h| = ci{p)— l
r sat at '[’

48 . )
avec c(p} = —
dt —

ZONE SATUREE ,
{p 2 0)

Ah =

Fig. 1.22 aApplication de 1l‘'équation de Richards a
l'écoulement non-saturé en présence de sur-
face libre

Il convient d'ckbserver que le formalisme de Richards, basé
sur une écriture en variable "“teneur en eau", c'‘est-ia-dire
l'équation (1.16. b}, ne permet pas de décrire le front de
saturation. En effet, au voisinage de ce dernier et dans la
zone saturée, la diffusivité capillaire n'est pas définie.
C'est pourquoi on retiendra la formulation en variable “charge
hydraulique" dans toute la suite de ce mémoire, ce qui
permettra, en plus, de traiter d'éventuelles hétérogénéités
dans les milieux poreux avec une variable continue,
contrairement a une variable comme la teneur en eau.
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Il est & préciser que l'équation de Richards est fortement
non-linéaire compte tenu des variations importantes que
subissent la perméabilité et la succion en fonction de 1la
teneur en eau en hydraulique des sols non-saturés (fig. 1.15
et 1.20). Pour cette raison, & part des cas bien précis,
unidimensionnels treés souvent et A& conditions aux limites
draconiennes (Philip, 1957 ; Young, 1960), rares ont été les
solutions analytiques pour des problémes a surface libre.

D'autres origines de non-linéarités proviennent non pas de
la variabilité des parameétres caractéristiques du milieu
poreux non-saturé (perméabilité, teneur en eau, compressibili-
té), mais aussi de la nature des conditions aux limites
inconnues (surface de suintement) du probléme de 1l'écoulement
a surface libre.

Toutes ces non-linéarités, ajoutées & la difficulté
parfois d'obtenir des données expérimentales fiables pour la
perméabilité relative et la courbe de rétention du sol non-
saturé, ont motivé un certain nombre de simplifications
débouchant sur une apprcche mathématique du probléme de
surface libre.

b) Approche mathématique

Alors gque Ll'approche basée sur 1l'équation de Richards
permet de décrire le front de saturation ou surface libre, a
travers la continuité des transferts hydrauliques entre zones
saturée et non-saturée, l'approche mathématique limite 1la
description de l'écculement a la zone saturée en supposant une
variation discont:nue de certaines grandeurs physiques (Todd,
1957 ; Bouwer, 1963 ; Dicker et Sarvian, 1965).

On suppose que la perméabilité chute brutalement des que
l'on dépasse le front de saturation. On assimile
mathématiquement la perméabilité relative 34 une. fonction
d'Heaviside (échelon).

Ce faisant, c¢cn néglige physiquement 1l'écoulement dans la
frange capillaire, ce qui semble se présenter lorsque la
perméabilité relative du sol considéré varie rapidement en
fonction de la succion comparativement a l'unité (perméabilité
relative & la saturation).

Il découle de cette approximation que la surface libre est
non seulement l'isobare ou reégne la pression atmosphérique,
mais aussi la limite supérieure du domaine de 1l'écoulement.
Cette idéalisation de 1l'écoulement non-saturé comportant une
zone saturée est connue des mathématiciens sous le nom de
"probléme & surface libre" ou "probleme & frontiere libre".
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* Cas du régime transitoire

L'approche mathématique de l'écoulement & surface libre
transitoire revient a écrire trois équations : une équation
régissant l'évolution de la charge hydraulique dans le domaine
saturé, une équation définissant 1la surface 1libre et une
équation décrivant la cinématique du mouvement de la surface
libre.

Dans le domaine saturé, l'équation de continuité et la loi
de Darcy permettent d'écrire [ce qui revient aussi & particu-
lariser les deux parametres c(p) = 0 et k.(p) = 1 dans
l'équation de Richards]

——

div(ks“gradrﬂ = 0, soit l'équation (1.13).

Cette équation ne suffit pas pour déterminer la charge
hydraulique dans tout le domaine saturé, puisque 1l'une des
frontieéres du probléme a surface libre est une limite inconnue
du domaine de 1'écculement. Deux égquations supplémentaires
sont par conséquent nécessaires. Celles-ci sont données par
les propriétés de la surface libre.

Soit zp(t) la cote de la surface libre. Pour tout point M
de la surface libre, on a la relation {la surface libre étant
une surface isobarique)

zy = 2z [xym(t), yym(t), t] (1.17)

Comme la surface libre est une surface matérielle, on peut
alors introduire la dérivée particulaire et écrire :

dz 3z dx az_ dy, 9z
—_ T o e e b = e (1,18)

dt at  dt 3x  dt @y
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Or, dans 1l'hypothése d'incompressibilité de 1l'eau et de
rigidité du squelette, la vitesse du fluide est liée A 1la
vitesse cinématique du point courant M de la surface libre par
les relations (sans restreindre la généralité, on suppose dans
la suite que le milieu poreux est isotrope)

ah dx
v =z - - = ) ——M
X *2ax dt
dh dy
V 2 =K =z o (1.19)
Y *2t3y dt
dh dz
v = -k —_— = N _._M
z sataz dt

cu n est la porosité ou la teneur en eau volumique a
saturation et kgye la perméabilité a saturation.

Les équations (1.17), (1.18) et (1.19) permettent d'écrire
l'équation dite "équation du mouvement de la surface libre"

9z ah 3z oh dz oh
n—" =k S . (1.20)
at At lax ax dy Y 3z

Il convient de rappeler qu'il existe une autre facon
d'établir la relation (1.20), basée sur le calcul des volumes
d'eau écoulés entre les temps t et t+dt, & travers la

variation de la cote de 1la surface libre entre ces deux
instants.

L'approche mathématique du probleme de surface libre
transitoire consiste a résoudre les équations (1.13) et (1.20)
complétées par les conditions initiales et aux limites sur les
autres frontidres fixes du domaine de 1l'écoulement. On peut
remarquer que, dans cette approche, la donnée des deux
paramétres : la porosité et le tenseur des perméabilités a
saturation, suffit pour décrire complétement 1l'écoulement a
surface libre instationnaire.
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La figure 1.23 présente cette description mathématique du
probléme de surface libre dans un cas classique : écoulement
bidimensionnel d'une nappe phréatique & surface libre (l'eau
est supposée incompressible et le milieu poreux homogéne et
isotrope) .

SURFACE LIBRE

T~

S (t)
L

ZONE SATUREE

Ah = 0

N N N N N NN N\ NS

Fig. 1.23 Application de 1l'approche mathématique &
l'écoulement & surface libre

Il est cependant relativement difficile de résoudre par
cette approche les problémes pratiques aussi bien du point de
vue analytique que du point de vue numérique : la charge
hydraulique dépend des variations de la cote de la surface
libre et la cote de celle-ci dépend des gradients de la charge
en cette surface.

La recherche de solutions analytiques se heurte a ce
couplage de la charge hydraulique et de la cote de la surface
libre. Des deévelopprements fondés sur la théorie des petites
perturbations ont néanmoins rendu possible des solutions
analytiques pour des cas précis (Dagan, 1960).

Mais le formalisme mathématique du probléme & surface
libre ([relations (1.13) et (1.20)] a surtout servi de base aux
modeles analogiques ol l'on peut établir des similitudes entre
l'écoulement a surface libre et, par exemple, des modeéles
rhéoélectriques (cuve rhéoélectrique et papier conducteur) ou
l'écoulement visqueux entre deux plaques rapprochées (analogie
visqueuse du type Hele-Shaw). Ces similitudes ont été
largement appliquées a des cas pratiques de calculs de
barrages en terre (Schneebeli, 1987).
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Cependant, il est possible, sous certaines hypothéses, de
ramener la résolution des équations (1.13) et (1.20) a celle
d'une unique équation aux dérivées partielles.

Hypothese de Dupuit-Forchheimer

On utilise tres souvent en hydraulique des sols, et
particulierement en hydrogéologie, 1l'hypothése de Dupuit-
Forchheimer. Celle-ci suppose que le long de la verticale, la
charge hydraulique est constante et égale par conséquent a la
cote de la surface 1libre. Cela revient a considérer gque
l'écoulement est horizontal, donc & négliger la courbure de la
surface libre. Cette situation se présente fréquemment dans
les écoulements de nappes phréatiques peu profondes ayant un
substratum imperméable et sensiblement horizontal.

Il découle de cette hypothése que la relation [h(x, y, z,
t) = zL(x, ¥, t)] gqui, normalement, n'est valable que sur la
surface libre, garde sa validité en tout point de
l'écoulement. Il en résulte que la charge hydraulique dans
tout le domaine saturé se trouve complétement déterminée par
la connaissance a tout instant de la cote de la surface libre.
En effet, intégrons entre une position de référence (nulle par
exemple) et la cote actuelle de 1la surface 1libre 2z,
l'égquation (1.13). Il vient dans ce cas

Z b4
L L
ah 3%h a%n ah azzL azzL
— x| e— gz = - + dz = - 2 + — (1.21)
oz az2 ax? ay2 L olax? ay2
JO J0

Cette équaticn permet, par substitution dans 1l'équation
(1.20), d'obtenir

]
L L
n L -k —{z —") +_(ZL-—-) . (1.22)
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L'équation (1.22) n'est plus seulement 1l1l'équation du
mouvement de la surface libre, mais bien 1l'équation aux
dérivées partielles décrivant la totalité de l1l'écoulement.

Lorsque l'écoulement est permanent, l'équation (1.22) est
appelée "“équation du Dupuit". Il est cependant & remarquer que
l'équation (1.22), tout comme celle de Dupuit, est non-
linéaire. Aussi, pour permettre quelques développements
analytiques, on est souvent amené a opérer une linéarisation
conduisant & l'équation de Boussinesq.

Equation de Boussinesq

Celle-ci provient de la linéarisation de l'équation (1.22)
en supposant que les variations spatiales de la cote de la
surface libre sont faibles par rapport a une valeur moyenne
2y, Dans ce cas, on écrit

zy = 2y + zp, (1.23)

Dans l'exemple de la nappe phréatique évoqué ci-dessus, Et
peut représenter l'épaisseur de la nappe.

Les équations (1.23) et (1.22) permettent d'obtenir
l'égquation dite "de la chaleur"

az
— =gAz ou L=k z/n. (1.24)
3t 1 sat L

L'équation (1.24) réduite a 1ltétude des écoulements
unidimensionnels en régime transitoire, est connue sous le nom
"d'équation de Boussinesqg". Celle-ci permet, moyennant des
conditions aux limites et initiales écrites par rapport a la
surface libre, d'étendre les travaux effectués sur l'équation
de la chaleur aux problémes de surface 1libre. Mais 1les
développements théoriques les plus importants semblent
concerner plus particulierement 1l'écoulement a surface libre
en régime permanent.
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* Cas du régime permanent

Lorsque la cote de la surface libre ne varie pas dans le
temps, le mcuvement de celle-ci est stationnaire et l'é&coule-
ment est permanent. Ce probléme de surface libre stationnaire
est sans doute le plus étudié dans les aspects théoriques
d'existence et d'unicité de la solution.

Dans ce cas, la frontiere correspondant a l'équipression
nulle (surface libre) est encore une frontiére a flux nul.
Cela veut dire, du fait de la permanence de cette condition,
que c'est une ligne de courant. Cette double condition de la
charge et du flux sur une méme frontiére ne constitue pas une
surdétermination mathématique puisque cette frontiére est une
inconnue du probléme.

Ce probleéme mathématique fut et demeure 1l'objet de
développements théoriques importants.

Les approches les plus classiques concernent l'utilisation
du potentiel complexe et la théorie des transformations
conformes, qui s'appliquent aux écoulements plans station-
naires et isotopes. Elle suppose en général une idéalisation
de la géométrie (carré, rectangle, trapéze, etc.) au sein de
laquelle on écrit l'équation de Laplace. Ces approches ont été
appliquées aux écoulements dans les barrages en terre a
géométrie simple, ou des fonctions complexes ont été mises au
point pour approximer la forme et la localisation de 1la
surface libre dans diverses situations (substratum perméable
ou non, présence de drain ou non, etc) (Muskat, 1935 ; Casa-
grande, 1937 ; Mallet et Pacquant, 1951 ; Schneebeli, 1955 ;
Guevel, 1960 ; Browzin, 1964). Le lecteur désireux de plus de
détails sur les applications de cette théorie pourra consulter
un des ouvrages de base, par exemple "Hydraulique souterraine"
(Schneebali, 1987).

D'autres approches mathématiques du probléme de surface
libre existent a l'heure actuelle. On peut citer dans ce
domaine 1les travaux de Baiocchi, qui tracent un cadre
mathématique précis ou l'on démontre au préalable l'unicité et
l'existence de la solution, la recherche de celle-ci pouvant
déboucher sur la résolution d'inéquations variationnelles ou
l'analyse numérique des équations aux dérivées partielles
s'applique.

Mais ces études concernent en général des cas idéaux ou la
géométrie est souvent carrée, rectangulaire ou trapézoidale.
Dans la plupart des cas, l'écoulement est supposé bidimension-
nel, le milieu poreux est isotrope et homogeéne et la surface
libre est une fonction- continue et régquliére. C'est pourquoi
le traitement des écoulements en milieu poreux pour les
problémes réels est resté essentiellement numérique.
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1.2.3 Traitement numérique des écoulements saturés et non-
saturés

1.2.3.1. Généralités

Si 1l'on exclut 1les approches triphasiques trés peu
utilisées pour les applications géotechniques courantes
(remblais et barrages en terre), on peut dire que la
description des écoulements en milieu poreux revient a écrire
en général une équation de diffusion linéaire pour un milieu
saturé et non-linéaire pour un milieu non-saturé. La présence
de surface 1libre dans l'écoulement non-saturé implique un
traitement numérique d'interface entre zones saturée et non-
saturée. Tres souvent, la surface libre génere une non-
linéarité des conditions aux limites, surface de suintement
par exemple.

La caractéristique générale des écoulements a surface
libre est donc leur non-lindarité. Il en résulte que leur
traitement numérique utilise principalement des algorithmes
non-linéaires fondés en général sur des processus itératifs.
Ce processus est transitoire lorsque l'écoulement l'est. Dans
ce cas, le traitement est effectué tres souvent par pas de
temps.

Les schémas numériques utilisent pour la plupart
l'égquation de Richards pour le traitement des écoulements a
surface libre. En effet, l'équation de Richards écrite en
variable “charge hydraulique" permet de traiter non seulement
les écoulements non-saturés mais aussi les écoulements
saturés. D'autre part, il est rare de trouver des schémas
numériques appliqués a 1l'approche mathématique du probléme de
surface libre transitcoire décrit par les équations (1.13) et
(1.20). La mobilité de cette frontiére rend en effet délicate,
sur le plan numérique, la prise en compte des volumes d'eau
écoulés au cours du temps pendant les remontées et les
descentes de la cote de la surface libre. On pose donc tres
souvent des hypothéses complémentaires pour coupler ces deux
équations en une équation unique. Dans la plupart des cas,
comme on l'a déja vu avec les hypothéses de Dupuit-Forchheimer
ou de Boussinesqg, on est ramené, 1l3a encore, & résoudre une
équation de diffusion.

Diverses méthodes numériques s'appliquent pour la résolu-
tion de l'équation de diffusion.

La méthode des différences finies est sans doute la plus
classiquement utilisée. Une synthése bibliographique rassem-
blant plus de quarante schémas différents a été effectuée par
MM. Vauclin, Haverkamp et Vachaud (1979). Ces schémas,
essentiellement itératifs et transitoires, traitent le
probléme de surface 1libre instationnaire en se basant sur

1'approche monophasique décrite par 1l'équation de Richards
[relation (l1.16.a) et fig. 1.22].
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La description compléte de ces schémas exige la donnée,
entre les pas de temps, de courbes de succion et de
perméabilité relative en fonction de la teneur en eau pour le
sol étudié. L'allure de ces courbes est donnée par les figures
1.15 et 1.20. Tres souvent, les fortes variations de ces
paramétres en fonction de la teneur en eau entraineat une
"forte non-linéarité" des processus itératifs, posant un
double probléme numérique de convergence et de précision des
résultats. Ce dernier point se trouve accentué par le
remplacement de mesures expérimentales discretes par des
opérateurs continus c(p) et kp.(p) sous forme de fonctions.
L'hétérogénéité des mesures habituellement constatée semble
introduire une forte dose d'empirisme en hydraulique des sols
non-saturés, dans la détermination de ces courbes.

La simulation numérique du front de saturation est prise
en compte & travers la donnée des courbes précédentes,
1'équation de Richards étant formellement valable pour les
zones saturée et non-saturée. Elle change seulement de nature
mathématique au passage de la surface libre, elliptique dans
la zone saturée et parabolique dans la zone non-saturée.

Bon nombre d'auteurs, abordant des problemes de surface
libre, ont proposé des corrélations générales pour déterminer
les courbes c(p) et ky(p) adaptées pour chaque cas de sol
étudié A& travers un mnultiparamétrage spécifigque. On peut
citer, dans ce cadre, les travaux de Vauclin et al. (1976) sur
le drainage et la recharge des nappes & surface libre. Ils
proposent une forme générale de variation de la teneur en eau
et de la perméabilité relative en fonction de la succion sous
forme de fonctions "puissance" (fig. 1.24).

La méthode des différences finies semble, & l'heure
actuelle, de moins en moins utilisée pour le traitement des
écoulements & surface libre. D'autres méthodes numériques
s'appliquent de plus en plus fréquemment dans ce domaine. On
peut citer la méthode des équations intégrales, étendue par
Jeng et Wexler (1977) aux écoulements tridimensionnels des
nappes a surface libre.

Mais nous nous sommes surtout limités & l'application de
la méthode des éléments finis du fait de l'émergence de celle-
ci dans presque toutes les sciences de l'ingénieur.

L'application a ce type de problémes a commencé avec les
travaux de Rubin (1968) et de Freeze (1971). Sa mise en oeuvre
a été effectuée par l'un de ses précurseurs dans le domaine de
l'hydraulique : Neuman (1973-1974). Son application a connu
depuis un développement considérable. Le Laboratoire Central
des Ponts et Chaussées (LCPC) n'a pas été en reste de cette
évolution importante de la modélisation numérique en
hydraulique des sols.
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1.2.4. Travaux antérieurs du L.C.P.C.

1.2.4.1. Introduction

Pour des études de projets d'ouvrages en terre (digues et
barrages), des modélisations numériques sur les écoulements en
milieux poreux non-saturés ont été entreprises au LCPC.

En effet, a partir des années 80, l'utilisation par les
collectivités locales d'ouvrages de retenue pour les travaux
hydrauliques de stockage d'eaux de pluie ou d'écrétement des
crues, pour la création des réserves d'eau, ou encore dans le
cadre d'aménagement de plans d'eau d'agrément, a connu un
certain essor. Pour répondre a cette demande, les Laboratoires
des Ponts et Chaussées (L.P.C.) ont profité des moyens
numériques pour les substituer aux moyens de calculs
traditionnels tels que les analogies électriques (méthode du
papier conducteur, déja évoquée).

La section des modéles numériques a été au centre de cette
activité : Humbert (1984) étend l'application de la méthode
des éléments £finis aux problemes des écoculements en in-
troduisant un algorithme général transitocire et itératif dans
deux programmes de calcul par éléments finis : FLOT et NSAT.

Le programme FLCT traitait principalement les écoulements
a surface libre rermanents tandis que le programme NSAT
traitait les écoulements en milieu poreux non-saturé en régime
transitoire, en présence ou non d'une surface libre.

Cet effort de modélisation numérique par éléments finis
s'est progressivement consolidé par la mise au point de
nouvelles méthodes de traitement des problémes & surface libre
en régime stationnaire aboutissant a l'introduction d'un
module, SURF (Piau et Humbert, CESAR, version 2.0, septembre
1986) dans le code e calculs par éléments finis CESAR (code
modulaire s'inspirant de la présentation de la méthode des
éléments finis faite par Dhatt et Touzot). D'autre part, ont
&été entrepris des <travaux importants d'amélioration de 1la
convergence et de la précision des calculs du programme NSAT
intreduit également dans CESAR (Piau, 1986-1988).

Nous présentons succinctement ces deux modules NSAT et
SURF afin de wveoir comment, dans CESAR, sont traités
numériquement les écoulements en milieu poreux en présence
d'une surface libre.
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1.2.4.2. Module NSAT de CESAR

Le module NSAT est basé sur une description monophasique
de l'écoulement en milieu poreux non-saturé conduisant a
l'équation de Richards [relation (l.l16.a)].

Le principe variationnel appliqué a l'équation de Richards
conduit & la minimisation de 1la fonctionnelle associée &
1'écoulement

1 dh ah 3h
k'?{p) — —dQ - | clp) — hd@ - | ®(h)dS - | ghdQ. (1.25)
2 X Ax at
Q v Q S Q

La prise en compte des conditions aux limites et la dis-
crétisation spatiale donnent, aprés assemblage, le systeme
non-linéaire différentiel du premier ordre suivant

K(H). H + C(H). H = Q(H), (1.26)
avec
B : vecteur des charges nodales inconnues,
H : dérivée de H par rapport au tenmps,
o] : vecteur des chargements et conditions aux
limites,

C(H) : matrice d'emmagasinement,

K(H) : matrice des perméabilités.

La non-linéaritcé intervient donc au niveau de
l'emmagasinement par le biais de la variation de la capacité
capillaire en fonction de la succion et au niveau de 1la
matrice de perméabilité par la variation de la perméabilité
relative par rapport A& la succion également. Elle peut aussi
agir au niveau des conditions aux 1limites : surface de
suintement, par exemple.

Lorsque l'écoulement est a surface libre, le modéle tient
compte de 1l'interaction entre zone saturée et non-saturée.
Dans ce cas, la surface 1libre est, par définition,
1'équipression nulle. Les courbes phénoménologiques k(p) et
c(p) tiennent compte, en terme de distributions, des
propriétés mathématiques™ de l'équation de Richards :
(parabolique dans la zone non-saturée et elliptique dans la
zone saturée) (fig. 1.24).
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Fig. 1.24 Variation de la perméabilité, de la teneur
en eau et de la capacité capillaire en
fonction de la pression. Courbes retenues

pour NSAT, issues des travaux de Vauclin et
al. (1979)

I1 faut, dans cette méthode de calcul, avoir des éléments
finis appropriés pour intégrer des traitements différents
suivant que l'on est au dessus ou en dessous de la surface
libre. Dans NSAT, cette mise au point est beaucoup plus simple
que dans SURF, comme on le verra, car elle s'effectue au
niveau interne de l'élément fini, c'est-a-dire au niveau de
ses points d'intégration (le signe de la pression est Jjugé par
la valeur de celle-ci a chaque point de Gauss).
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Ainsi, sont adaptés & cette méthode de calcul tous les
éléments finis de type diffusion (fig. 1.25).

Fig. 1.25 Quelques types d’'éléments utilisés par
le module NSAT

La discrétisation dans le temps du systéme différentiel
était initialement effectuée selon un schéma semi-implicite du
type Galerkin.

Mais, pour des raisons de simplicité de l'algorithme et
pour préparer le module & de nouveaux développements
(algorithme de type "Newton"), il a été choisi d'introduire un
schéma d'intégration dans le temps totalement implicite.

La non-linéarité hydraulique est traitée par la méthoda du
point fixe, selon wun algorithme pas a pas itératif a
l'intérieur de chaque pas de temps. Le processus itératif
converge lorsque, a chaque pas de temps, pour tout noeud du
maillage, la différence maximale entre deux solutions
successives atteint une tolérance fixée préalablement par
l'utilisateur., Il y a divergence et donc arrét du programme
lorsque 1l'on atteint wun nombre donné d'itérations sans
converger.
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Des réaménagements algorithmiques récents ont été entre-
pris (Piau, 1989): introduction de la variable de Kirchoff et
d'un couplage d'algorithmes Newton-Point fixe.

Le module NSAT a été largement appliqué a des cas

pratiques. Un exemple de calcul est présenté sur la figure
1.26.

Fig. 1.26 Barrage avec drain horizontal calculé
a l'aide du module NSAT



Chapitre 1- 65

1.2.4.3. Module SURF de CESAR

SURF est le nom du module de CESAR qui traite les
écoulements & surface libre, plans et stationnaires. Ce module
a progressivement remplacé le programme FLOT précédemment
évoqué. L'idée algorithmique principale utilisée dans FLOT
consistait & se fizer au départ de facon arbitraire 1la
position de la surface libre, & lui imposer la condition de
flux nul et ajuster sa position au cours du processus itératif
par la condition sur 1la charge hydraulique (h = z). Cette
idée, qui a pour conséquence de changer la "rigidité" du
maillage par suppression ou déformation d'un ensemble
d'éléments au cours des itérations, se heurtait a une double
difficulté : celle due a une éventuelle forte hétérogénéité
des perméabilités et celle due & l'obligation de respecter la
géométrie des interfaces imposées dans des problémes
particuliers (interfaces a ne pas déformer). Ces limitations
ont motivé la recherche d'une nouvelle méthode de calculs
d'écoulements & surface libre respectant la géométrie initiale
du probléme (maillage fixe). Le module SURF a été développé
dans cet esprit.

SURF traite le probléme mathématique typique de
l'écoulement & frontieére 1libre déja présenté (approche
mathématique : cas du régime permanent).

Considérons un matériau poreux, siége d'un écoulement plan
stationnaire obéissant a la loi de Darcy, et dont la courbe de
perméabilité décroit rapidement en fonction de la succion
(fig. 1.27).

Le modeéle mathématique consiste a assimiler la perméabi-
lité relative du milieu poreux a une distribution d'Heaviside
(fig. 1.27).

k (p} Yip)

Courbe de perméabilité relative du matériaun
----- Modeéle mathématique
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I1 découle de l'approximation précédente que la frontiére
correspondant & l'équipressicn nulle est encore une frontiére
a flux nul, donc une ligne de courant. C'est le probléme
classique de frontiere libre 1illustré, pour une géométrie
trapézoidale, par la figure 1.28.

C'est précisément ce type de problémes que résout le mo-
dule SURF.

Sy
AV Surface libre

h =2z

surface de ruissellement

g 635

e A

$ (
surface equgpo:en:ielle
h'hz

S
Surface équipo:encielle

3
Surface .mperméable h = ny

=0

Fig. 1.28 Probléme type de surface libre. Module SURF
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Pour ce faire, le module SURF utilise des éléments finis
spéciaux susceptibles d'étre traversés par la surface libre,
c'est A dire des éléments discontinus capables de se couper en
deux zones de perméabilités distinctes. On en distingue deux
types : les triangles a 3 noeuds et 6 nceuds (fig. 1.29). lLa
rigidité au-dessus de la surface 1libre est négligée,
l'écoulement étant supposé limité & la saturation. La rigidité
de ces éléments est calculée analytiquement dans la zone
saturée.

lone satunde

3
a Surface libre
&\ s o
\

Surface libre

Fig. 1.29 Types d'éléments (SBT3 et SBT6) de surface
libre utilisés par le module SURF

Le systéme matriciel a résoudre a la forme:

K(E). B = Q(H).

L'algorithme itératif est «celui du point fixe. Le
processus itératif s'interrompt lorsgque, pour tout noeud du
maillage, la différence de la charge entre deux itérations
successives n'a pas dépassé une tolérance fixée au préalable
par l'utilisateur. Un exemple type de calcul de SURF est
présenté sur la figure 1.30.

Lorsque l'écoulement devient transitoire, la surface libre
ne se comporte plus comme une 1ligne de courant et sa cote
varie dans le temps. La prise en compte de ce flux inconnu sur
une frontiére elle-méme inconnue est un probléme que SURF ne
traite pas a l'état actuel. En effet, le traitement numérique
du mouvement de la surface libre instationnaire (approche
mathématique, § 1.2.1) sur des éléments discontinus (fig.
1.28) n'est pas un probleéme simple.
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Fig. 1.30 Exemple de calcul du module SURF

1.3. Conclusion et but de l'étude

Au terme de <cette synthese bibliographique, nous
disposons de deux outils de calcul tout & fait représentatifs
dans leur domaine respectif : la consolidation des sols

saturés et 1les écoulements en milieu poreux non-saturé et
indéformable.

Cependant, le module NSAT, dans sa forme actuelle, ne
traite ni la compressibilité du fluide ni la déformabilité du
squelette, hypothese fondamentale du comportement des sols
mous. La compressibilité du fluide peut avoir une certaine
importance a cause du compactage que subissent couramment les
barrages en remblais. Cette opération peut introduire une
occlusion d'air, rendant possible une compressiblité du fluide
interstitiel. La compressibilité de la matrice poreuse
introduit, elle, une déformabilité du squelette du sol qui
pose le probleme de la prédiction des tassements du remblai et
de sa fondation molle aussi bien pendant la construction que
pendant l'exploitation de l'ouvrage.
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En ce qui concerne la consolidation des sols, le module de
calculs ne traite actuellement le milieu poreux que sous
l'hypothése d'une saturation quasi-compléte, ce qui ne se
présente pratiquement pas dans l'étude des barrages en terre.

Il résulte de ce qui précéde que ni 1l'un ni l'tautre des
deux outils ne pouvaient séparément calculer réellement les
barrages en terre construits sur sols mous, but de notre
travail

1. La fondation molle peut ne pas étre complétement
saturée, avant et/ocu pendant la construction des remblais, ou
avant méme la mise en eau du barrage, la nappe pouvant étre a
ce stade, & un niveau quelconque.

2. Le remblai n'est pas toujours sec ou complétement
imperméable. Il n'est pas d'ailleurs prouvé que les remblais
méme compactés soient moins perméables que leur fondation
molle. Il faut donc tenir compte de l'écoulement au sein du
remblai.

3. On ne peut empécher certains éléments du remblai
de se déformer. Cette déformation ne peut étre traitée sous
une hypothése de saturation compléte ni pendant la construc-
tion, ni méme aprés la mise en eau.

4., A supposer que l'on puisse traiter la digue per-
méable comme suffisamment rigide par rapport & la fondation
molle, que faut-il imposer, dans ce cas, comme déplacement ou
chargement au niveau de la surface du sol ? De telles
hétérogénéités sont-elles des situations favorables au
comportement mécanique de la fondation ?

5. A supposer aussi que l'on puisse traiter le rem-
blai comme un matériau sec, que faut-il précisément imposer au
niveau de la surface du sol, lors de la mise en eau du
barrage, comme conditions aux limites hydrauliques : drainage
ou imperméabilité ?

Comment éviter tous ces inconvénients ? Il faut étudier
l'ouvrage global a l'aide d'un outil global.

Cela exige de coupler déformation non-linéaire et non-
saturation : ce couplage est caractéristique de la réalité
complexe du comportement doublement non-linéaire des ouvrages
en terre construits sur sols mous.

Coupler la consolidation élastoplastique et les écoule-
ments 3 surface libre est, par conséquent, la but de cette
étude.
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Chapitre 2 - TRAVAUX COMPLEMENTAIRES SUR
LES MODULES EXISTANTS
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TRAVADX COMPLEMENTAIRES SUR LES MODULES EXISTANTS

2.1. Introeduction

Ce chapitre constitue un premier contact avec les modules
CS0L et NSAT du code de calcul par éléments finis CESAR du
LCPC. CSOL et NSAT désignent respectivement les modules qui
traitent les problemes de consolidation des sols élastiques
saturés et les problémes d'écoulements en milieu poreux
saturés et non-saturés indéformables.

Chacun de ces deux modules, comme nous l'avons déja
évoqué, s'est développé dans un contexte qui lui est propre.
Cela entraine parfois des nuances dans les raisonnements et
des différences dans les définitions.

Par exemple, dans les problémes de consolidation on
s'intéresse au calcul des accroissements de pressions inters-
titielles (ou surpressions) qui se développent au sein des
structures dés l'instant (pris comme origine) de l'application
des chargements imposés. Par contre, on s'intéresse davantage
au calcul de la pression interstitielle dans les problémes
d'écoulements & surface libre. En effet, dans ces problémes,
la valeur algébrique de cette grandeur influe directement sur
la nature des phénoménes physiques mis en jeu.

En vue de préparer les étapes ultérieures, on a opéré sur
ces modules quelques modifications visant en méme temps a
harmoniser les outils et & étendre leurs possibilités de
calculs.

Dans CSOL, on a introduit le potentiel gravitaire dans la
définition de la charge hydraulique, dont dérivent le
soulévement hydrostatique (l'équivalent en statique des
fluides de la poussée d'Archimede) et les forces de pesanteur.

En outre, la mise au point d'une option supplémentaire
dans ce méme module a permis d'intégrer certains éléments
incompressibles dans un probleme de consolidation. Ce cas ou
les pressions interstitielles se dissipent sur des échelles de
temps sensiblement différentes peut concerner les calculs de
sols multicouches assez bien stratifiés en sols grenus et sols
fins ou des calculs de géotextiles.

Enfin, & partir du module NSAT et sur la base de modeles
analytiques simples en régime permanent et en régime
transitoire, nous discutons des différentes approches de prise
en compte de la non-saturation dans le probléme a surface
libre afin d'adopter un choix justifié par la suite.
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2.2. Raformulation des équations de la consolidation

2.2.1 Introduction du potentiel gravitaire dans CSOL

Considérons, sous l'hypothése des petites déformations, un
sol élastique homogéne saturé par un fluide compressible
obéissant a la 1loi de Darcy. Exprimons briévement les
équations de la consolidation servant de base pour le module
CSOL (Mestat, 1987).

La loi de comportement du squelette du sol ermet de
relier les tenseurs des contraintes effectives g et des
déformations ¢ par la relation linéaire

v ekl
3 -g: ou o’u = E‘J ekl. (2.1)

L'hypothése des petites déformations se traduit par la
relation suivante entre les déformations £ et le déplacement U

1 -~ T - 1
£ = ;. {grad u + grad u) ou e = = {u + u ). (2.2)

L'équation de l'équilibre du milieu poreux s'écrit
dive+ f =0 ou o + f =0, (2.3)

Les équations (2.1, 2.2y, et (2.3) sont appelées
classiquement les égquations relatives a la mécanique du
squelette du sol.

La loi de Darcy relie le tenseur des perméabilités k et la

charge hydraulique h & la vitesse de filtration V par la
relation :

v = - k grad h ou v = -XK h . (2.4)

La conservation de 1la masse du fluide interstitiel
compressible (relation linéaire entre les variables d'état v
et p ) s'écrit, si l'on néglige les variations dans l'espace
de la masse volumique
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div v + na —_—+ —{tr g} =20
"3t at =
ou (2.5)
op de
v, +na —e+8 o=,
Wi w at LJ at

Les équations (2.4) et (2.5) sont appelées classiquement les
équations relatives a l'écoulement du fluide.

QOutre l1'équation (2.5) qui introduit le couplage
mécanique-hydraulique, il reste deux équations complé-
mentaires, l'une relative au principe de Terzaghi et l'autre
liant la charge hydraulique a la pression interstitielle.

Tenant compte de la convention de signes en mécanique des
milieux continus (m.m.c.), le principe de Terzaghi s'écrit

1]
q.

o =a'-pI cu g - pé . (2.6)

= E ] 1] L} 1)

Jusqu'a présent les équations de la consolidation dans CESAR,
comme dans ROSALIE, sont écrites par rapport a un état initial
pris comme origine, a partir duquel on calcule les accrois-
sements des charges hydrauliques. Sous cette condition, la
pression interstitielle est alors reliée a la charge hydrau-
lique par la relation

P
h = — (2.7)
Yu

Dans le but de calculer la charge hydraulique (nécessaire
par la suite) et non sa variation, et afin de ne pas
restreindre la généralité de la modélisation, nous avons jugé
utile de tenir compte d'un état initial quelconque.

Cet état initial doit satisfaire l'équation d'équilibre.
Par conségquent, toute initialisation (non nulle) de la charge
hydraulique (et donc de la pression interstitielle) exige 1la
prise en compte d'un état de contraintes initiales vérifiant
l'état d'équilibre.

Ces considérations nous ont amené & substituer l'équation
(2.7) par l'équation
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hse—=+ 2, (2.8)

et A& tenir compte, dans 1l'équation (2.1), d'un champ de
contraintes initiales correspondant a un état d'équilibre
et vérifiant la loi de comportement

G = gs v o ou 6 =t'e +0 . {2.9)

2.2.2. Formulations variationnelle et matricielle

Les modifications apportées ne concernent que 1la
fonctionnelle associée aux déformations du squelette du sol
(celle relative a l'écoulement sera modifiée ultérieurement

dans ce chapitre).

Tenant compte des conditions aux limites et du chargement
(fig. 2.1), la fonctionnelle relative aux déformations du
squelette du sol permet d'écrire pour tout champ de
déplacement virtuellement admissible (8% = 0 sur S;)

f e'E8edQ - [ y h&edn +f y 258dQ + [ o' "sed2 - [ fTSud@ - [ T'8udS = 0(2.10)
Q Q" Q" Q° y S

(1) (2)

avec pour nctations

£ - tenseur d'élasticité,

€ - tenseur des déformations,

-

du - vecteur de déplacement virtuel,

S - tenseur des déformations virtuelles associé a &u,
D - pression intarstitielle,

f - forces volumiques s'exer¢ant dans le domaine Q considére.
T - vecteur des contraintes imposées §ur %

5@ - déformation volumique virtuelle,

c; - champ de contraintes initales donneé,

Y - poids volumique de 1' eau,

Y Z - potentiel gravitaire.
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Fig. 2.1 Conditions aux limites mécaniques et hydraulique
du prcbleme de consolidation

Les termes (1) et (2) de l'équation (2.10) sont nouveaux
par rapport a la formulation antérieure. Le terme (2) est un
chargement de contraintes initiales directement transposable
au second membre. Le terme (1), qui mérite un traitement
spécial, correspond au soulévement hydrostatique déja évoqué.
Un examen rapide montre que c'est en fait un chargement de
“couplage®™, constant en-cas de saturation parfaite.
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En effet, la discrétisation dans l'espace de ce terme
donne pour chaque élément de la structure

- FT 8U_(t) (2.11)
ZE E
ou :
T _ _TAT - Toan®
.e” ZCp avec ¢ IEYuN BAN dE, (2.12)

car

g = Be = BAN’uEm et z = z:N’,
avec

N - matrice des fonctions de base {interpolation),

N - matrice formée a partir de la matrice N -

N 0
g N
8 - vecteur uniligne {1 1 0},
A - operateur différentiel défini par la matrice :
3
— )
dx
]
) —_—
ay
3 3
oy 3x
L J

On voit clairement la nature de ce chargement mécanique,
qui dépend a la fois de la position de l'élément (& travers

les cotes de ses noeuds) et de sa matrice de couplage définie
dans l'équation (2.12).

Si 1l'on note Rg et Cg respectivement les matrices de
rigidité du squelette et du couplage, la relation (2.11)
permet d'écrire aprés assemblage l'équation matricielle
relative a la mécanique du squelette
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ou P représente le chargement de couplage précédemment
défini, qui s'ajoute au vecteur global Fg représentant les
forces volumiques et les conditions aux limites mécaniques.

Respectant les mémes notations et schéma d'intégration
dans le temps que ceux de Belkeziz et Magnan (13%82), on
obtient en intégrant l'équation (2.13) selon la méthode semi-
implicite de Galerkin

i 1
R Ult+at) - C Hit+at) = F{t+At) + — Flt) + - CGH(t) -
) j ¢ 12 3 (2.14)
- R Uft} + —FL-
2 © 2

Aprés simplification et passage a une écriture incrémentale de
la charge et du déplacement {(Mestat, 1987), 1l'équation (2.14)

s'écrit [en posant U(t+At) = U(t) + AU et H(t+At) = H(t)+ AH]:
k| 3 1 3
RAU - C aH = - =R Ul{t) + —C H{t) + = F(t) + Flt +At) + = F . (2.15)
G G ZG ZG 2 22

Si, de plus, on ajoute a l'équation (2.15) l'équation relative
a l'écoulement, le systéme matriciel & résoudre s'écrit (tel
qu'il est programmé en vriables Fortran)

K ¥VOUM = K *VUM(t) + AXVFM(t) + B*VFM(t+at) + C*VE (2.16)
avec
R -aC
G G
K = ,
N
, 2
-aC’ -a“ (€ + = AtK )
G G G
. 3
k) ] 1 T
--R - C -1 0
2 ° 2 °© 2
KM = ] A =
a
0 - uM‘.KG 0 - - Atl
L g L 3 J
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3 ]
[ 4] -1 0
2
B= ' C: *
2
0 - - aatl LO 0
3 o
uf{e)
VUM = ,
| Hit)
AU
VOUM =
AH
a
Flit)
VFM =
L 8(t)
F
Vo= z
—_
RG - matrice 2e rigidité du squelette,
CG - matrice Jje couplage,
KG - matrice ces permeabilites,
EG - matrice ce compressibilité du fluide,
a - coefficient de conditionnement de la matrice KN,
I - matrice de 1'identité.

C'est cette formulation matricielle qui a été retenue pour
la nouvelle version du module CSOL.
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2.2.3. Programmation et validation

La programmation a consisté dans un premier temps A&
introduire dans le module CSOL trois types de chargements

- le chargement de type "soulévement hydrostatique"®,
- le chargement de type "contraintes initiales"”,

- le chargement de type "poids volumique”.

Il en découle une extension des possibilités élémentaires
des éléments finis de la consolidation (famille 41 de CESAR).
Au niveau global (assemblage), on prévoit des appels appro-
priés (sous-programmes) pour tenir compte des types de charge-
ments nouveaux.

Enfin, pour des raisons de commodité et de scuplesse, nous
avons laissé le choix 4 1l'utilisateur, par l'introduction
d'options adéquates, de revenir en cas de besoin & la formula-
tion initiale.

Le test de validation gque nous proposons vise justement &
s'assurer de la bonne programmation de la nouvelle version, eu
égard a4 la version antérieure.

Considérons une colonne de hauteur B (fig. 2.2), de sol
élastique isotrcre saturé par un fluide incompressible,
soumise instantanement a une compression uniformément
répartie. Appelcns "probléme (I)" le calcul par 1l'ancienne
approche (on notera dans ce cas la charge hydraulique hy) et
"probléme (II)" .e nouveau calcul (on notera dans ce cas la
charge hydraulique h,). Dans le premier cas, on calcule les
pressions interstitielles par rapport & 1l'état hydrostatique,
ou surpressions produites par Ll'application de la pression
mécanique, 1l'état 1nitial pouvant étre ajouté aux résultats
par ailleurs. Dans le second, l'état hydrostatique est
directement pris en compte dans les calculs. C'est un état
d'équilibre init:ial : la pression hydrostatique et 1la
contrainte effective initiale équilibrent le poids volumique
total. TIl1 existe une autre maniére d'assurer l'équilibre,
consistant & tenir compte dfun chargement de type "poids
volumique® déjaugé et d'un chargement de type pression
hydrostatique, simulant ainsi le chargement de type
"contraintes initiales". Mais, le but étant, entre autres, de
tester la bonne introduction de ce dernier, on l'a déclaré
comme chargement effectif.

Les conditions aux limites mécaniques étant identiques
pour les deux problémes, exprimons les équations que deit
vérifier la charge hydraulique dans les deux cas.
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Fig. 2.2 Colonne soumise instantanément & une comp-
ression uniforme P

Mise en équations

Dans les deux cas, on est dans les conditions classiques
de l'essai ocedométrique et la théorie unidimensionnelle de la
consolidation de Terzaghi s'applique.

Dans le domaine Q , on a pour les deux cas, en notant
coefficient de la consolidation, 1l'équation de diffusion

suivante :

3*n  oan
C —— o —— avec i € {1.2}.
vaz? at

Les conditions d'imperméabilité de la base de la colonne
sont également identiques

ah
—= {0,t) = 0 avec i € {1,2}.
az
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La condition de drainage a 1la face supérieure de 1la
colonne ou la nappe d'eau affleure s'écrit

- pour le probleme (I) by(H, t) =0,

- pour le probléme (II) hy (H, t) = H,

La condition initiale sur la charge hydraulique est

- pour le probléme (I) hy (2, 0+) = P/ Yoqr

- pour le probléme (II) hy (z, o) = H + P/ Yoq-

Une comparaison entre ces équations montre que les
solutions des deux problémes sont liées par la relation
immédiate

ol H est la hauteur de la colonne.
Test numérique

Le tableau 2.1 résume les données mécaniques et hydrauli-
ques et le tableau 2.2 celui des caractéristiques numériques
du maillage. Ce dernier est représenté par la figure 2.3.

. . . , 3
Dans le premier calcul, seule la pression mécanique (10

kPa) est a considérer. Dans le second, on tient compte, en
plus, de la pression mécanique, des trois chargements qu'on a
rappelés précédemment et que met en jeu l'équilibre
hydrostatique.
Tableau 2.1 Données mécaniques et hydrauliques
introduites dans le calcul
Y E v Y n ay ky ky kxy
(kN/m3) | (kPa) (kN/m3) (kpa™1) | (m/3) | (m/3)|(m/3)
20 100 0,25 10 0,2 0 1 1 0
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Tableau 2.2 Caractéristiques numériques du maillage

Nombre de noeuds 23

Nombre d'éléments 4

Type d'éléments quadrilateére
4 8 noeuds

Fig. 2.3 Maillage utilisé pour le calcul

On obtient bien entre les deux solutions numériques (fig.
2.4 a et b) la différence que l'on attendait, c'est-a-dire

h2=h1+ﬂ.
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Fig. 2.4.b variation de la charge hydraulique €n

fonction du temps au milieu de la

colonne. Probleéeme IT
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2.3. Mise au point d'une option supplémentaire

2.3.1. Présentation du probléme

Cette option introduite dans le module CSOL est
principalement d'ordre théorique. Mais elle peut répondre a
des situations concrétes. Considérons 1le cas d'un sol
multicouche parfaitement stratifié (fig. 2.5) en sols grenus
(sable) et en sols fins (argile). Dans ce type de sol, la
dissipation des pressions interstitielles peut s'effectuer sur
des échelles de temps sensiblement différentes. La
perméabilité élevée du sable, comparativement & celle de
l'argile, fait que ses déformations se produisent en général
sur une échelle de temps treés courte par rapport A celles des
déformations des sols fins sous les mémes conditions de
chargements appliqués.

Fig. 2.5 Sol multicouche
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Pour avoir une idée de la différence entre ces deux échel-
les, on peut évaluer un ordre de grandeur du rapport des deux
temps caractéristiques de la consolidation dans les deux
couches.

Dans une couche de sable et pour un fluide incompressible,
l'équation (2.5) s'ecrit si l'on note kg 1le tenseur des
perméabilités dans le sable =

— 3
div (k grad h } = — (tr e ). (2.17a)
=3 s 3t =3

tandis gque pour une couche d'argile, l'équation de continuité
du fluide s'écrit si l'on note k, le tenseur des perméabilités
dans l'argile =

— )
div (k grad h ) = — (tr ea). (2.18)
=* a ot =

Soient Eg et Sa deux profondeurs de pénétration du phéno-
meéne de la consolidation correspondant respectivement aux
temps tg et t, de dissipation (ou de diffusion) dans les
couches de sable et d'argile.

Les équations (2.17a) et (2.18) permettent d'écrire
respectivement

y :
6g = Cyg tg et %, = Cya tar

ou cy,g et ¢y, représentent respectivement les coefficients de
consolidation du sable et de l'argile.

I1 en résulte que, pour une méme épaisseur de 1 m, par
exemple, le rapport entre les deux temps est donné par la
relation :

tg/ta = Cya/Cyg:

ce qui implique, pour les sables et les argiles usuels, un
ordre de grandeur de 107%.

Cela conduit & négliger le terme temporel dans la couche
du sable en attribuant au coefficient de consolidation dans
cette couche wune valeur infinie. Sous cette <condition
l'équation (2.17a) devient :

div (Es grad hs) =0 (2.17b)
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I1 convient de remarquer que la charge hydraulique dans
le sable dépend malgré tout du temps du fait des conditions
aux limites & l'interface.

Nous nous proposons de résoudre ce probléme finalement
typique d'un traitement d'interface & partir de laquelle on
aura soit 1l'équation (2.17b), soit 1l'équation (2.18), en
devant assurer & tout instant la continuité de 1la charge
hydraulique et du flux.

2.3.2. Formulation matricielle

La modification envisagée concerne uniquement 1l'équation
de continuité du fluide et agit en conséquence sur la
fonctionnelle relative a l'écoulement de ce dernier. Lorsqu'il
s'agit d'un groupe d'éléments compressibles, le systéme a
résoudre reste tel qu'il est décrit par l'équation (2.16).
Dans le cas contraire, le systéme a la forme:

K *VDUM = K *VUM{t) + AXVFM{t) + B*VFM{t+at) + C*VFZ (2.19)
Nt M
avec
r 1
R - aC
G [
KN =
1 2 )
Q - -a AtKG
L 3 |

La dissymétrie de ce systeéme matriciel, provoquée par le
fait que 1l'on a négligé 1l'effet explicite du temps sur
l'écoulement dans les éléments du sable, mérite un
réarrangement de l'a.gorithme principal.
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2.3.3. Algorithme de résolution

Il résulte du pseudo-découplage mécanique-hydraulique dans
le groupe d'éléments du sable, une possibilité de
symétrisation du systéme matriciel (2.19). Le développement de
ce systéme montre, comme c'était prévisible, la linéarité a
tout instant de la charge hydraulique. Tenant compte de cette
remarque, le systeme (2.19) devient

K *VDUM = K *VUM(t) + A*VFM(t) + B*VFM{tsAL) + C*F_+ V_, (2.20)
Ns M z FH

avec
R 0
G
KN = .
s
2 2
0 - -a AtKG
. 3 J
[ CGAH
v = inconnu & ce stade.
FH 0
{

Mais une premiére résolution du systéme sans ce terme du
second membre permet de le reconstituer, d'ou l'algorithme de
la figure 2.6. L'algorithme de base est essentiellement
l'algorithme initial. Seule une procédure supplémentaire 1lui
est 1intégrée, visant a traiter numériquement le probléme du
pseudo-découplage précédemment présenté.

Procédure de résolution

Aprés avoir assemblé la matrice Ky du systéme global,
matrice symétrique pour les groupes d'argile, symétrisée pour
les groupes de sable, une premiére résolution permet de
déterminer les charges hydrauliques. On se sert de ce résultat
pour créer le chargement VFp relatif aux éléments du sable. la
matrice Ky étant deja assemblée et triangularisée, on calcule
avec le nouveau terme du second membre le supplément de
déplacement que l'on ajoute au résultat de 1la premiere
résolution.
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VUM {0)

Calcul de

Ky
!

Calcul du second membre

KM*VUM + A*E‘M + ?:FN + VFZ = VFG

k]
Ati ? Ati_l
Nen | Oui
1
Triangularisation
& Ky*VDUM, = VEG Résolution
Résolution
VDUMl
' Calcul de
i YFy = Cg*aH
!

Feso.ution du systéme
1]

Calcul de
la charge nyzraulique et du déplacement

VUM = VUM + V'DUMI + VDUMZ

Calcul des
vitesgses et contraintes

}

At‘i"'l j Ati

gradients,

Non l Qui
L

Fig. 2.6 Algorithme de résolution
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2.3.4. Programmation et validation

La programmation a consisté a créer un nouveau modéle
matériel d'éléments incompressibles fonctionnant par groupe.
Ce groupe d'éléments pourra s'associer avec d'autres groupes
ol le phénoméne de consolidation serait prépondérant. Au
niveau élémentaire, comme au niveau global, il suffit de
tester a chaque fois l'indicateur du modéle matériel du groupe
pour lui assigner son traitement spécifique.

Afin de tester l'algorithme et la programmation, nous nous
sommes efforcés de mettre au point un modéle unidimensionnel
simple. La méthodologie adoptée pour valider des nouveaux
développements dans CESAR consiste généralement a rechercher
des solutions analytiques. En effet celles-ci, quand elles
existent, permettent d'estimer les performances numériques.

Considérons la colonne de sol bicouche représentée sur la
figure 2.7, saturée par un fluide incompressible et soumise
instantanément a une compression uniformément répartie. On
néglige la consolidation au sein de la couche sableuse (couche
n‘l), d'épaisseur zn. La couche argileuse (couche n°'2) est
supposée infiniment épaisse par rapport a la couche de sable.

P
\V
¥ \
N N
\4 N
R Q b
Z N | 3
Q R L
N N
| I I R
3 5
i
D 3
1 b
A h
$mo r dmoO
=0 Qz : Umo
h N
| [ |
h 3
\ e
4 N

Fig. 2.7 Colonne bicouche. Modéle analyticque
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Mise en équations du probléme

Dans le domaine Q. la charge hydraulique présente & tout
instant un profil linéalre et on peut alors écrire

hq(z,t) = a(t).(z-zq4) + zg. (2.21)

Dans le domaine Qz la charge hydraulique vérifie les

équations
2
n ah
i_} = -2 (2.22)
v azz at
. P
%(zﬁ ) = = tz. (2.23)
YN
hz(z.t) < M, la charge hydraulique (2.24)
restant finie.

Il reste a exprimer la continuité du flux et de la charge
a l'interface z = 0

h, (0,t) = hy(0,t), (2.25)
ah h
Kk —2 = K i_l. (2.26)
* 3z ' az
Introduisons le changement de variables
uq{z,t) = hy(z,t) = zq, (2.27)
uz(z,t) = hz(Z,t) -~ Zo. (2.28)

Compte tenu des équaticns (2.21) a (2.28), le probleme se
résume ainsi trouver la fonction us (z,t) vérifiant

atu du
€ et = -ﬁ, (2.29)
v oaz? at
du k
—~2{0,t) = -Tu (0,t) avec T = —2 (2.30)
0 2 Q «

3z z
2 0
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p
uz(z.o’) S (2.31)
YH
uz(z.t) < M. (2.32).

L'introduction de la transformée de Laplace dans ces égqua-
tions permet de trouver u, (annexe 2.1)

-ut
zu zu
e {(ucos —— + asin —)
-2P Jc Jc
— = 2 du, (2.33)
“Yw 2 2
u (u® o+ a®)
Jo
avec :
a=-T {cv.

En particulier, la pression & l'interface est donnée par
l'intégrale

1+~
—uzt
-2P e
—_—a —_— du. (2.34)
Yy
w uZ . (12
40

Les étapes des transformations aboutissant a ces résultats

ainsi que les calculs de ces intégrales sont détaillés dans
l'annexe 2.1.

Test numérique

Le tableau 2.3 résume les données mécaniques et hydrauli-
ques introduites dans le calcul et le tableau 2.4 donne les
caractéristiques numériques du maillage. Ce dernier est
représenté par la figure 2.8. On l'a raffiné au niveau de
l'interface argile-sable. Les conditions aux limites sont
celles de la figure 2.7. Le chargement imposé est une pression
mécanique uniformément répartie sur la face supérieure de la
colonne. Cette charge a été maintenue pendant 9 jours.
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Tableau 2.3 Données mécaniques et hydrauliques
introduites dans les calculs

Y E v Y n ay Ky ky kxy
(kN/m3) | (kPa) (kN/m3) (kPa~ 1) | (m/5) | (m/3) | (m/5)
0 9 0,2 10 0,2 0 1 1 0

Tableau 2.4 Caractéristiques numériques du maillage

Nombre de noeuds 73
Nombre d'éléments 14
Type d'éléments quadrilateére

a 8 noeuds

9n b

Fig. 2.8 Maillage utilisé pour le calcul

bom
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Nous nous sommes intéressés a l'évolution de la charge a
l'interface en fonction du temps et & sa variation en fonction
de la profondeur pour un temps donné.

Comparaison des résultats numériques et analytiques

Les figures 2.9 a et b montrent qu'a part des oscillations
au début du calcul en éléments finis, 1l y a concordance
satisfaisante entre les résultats analytiques et numériques
(éléments finis).

dh/hg
1
1 —
4
0.925 4
analytique
0,8 -~
T eléments finis
4
0,675
]
T
0,55
4
4
t
©.4125 w LIS 0 o e s o e e S e e i S s B i e e S e e e 2 e pes s e s e
) A v T L] 6 ¥ 8 9 (l)

Fig. 2.%.a Evolution de la charge hydraulique a
l'interface (z = 0) en fonction du temps.
Résultats analytiques et numériques
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0,25 -
1
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[}
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Fig. 2.9.b Evolution de la charge hydraulique en
fonction de la profondeur z au temps
t = 3 jours. Résultats analytiques et
numériques (éléments finis)

2.4. Problématique de la prise en compte
de la non-saturation

2.4.1. Présentation du probléme

La prise en compte de la non-saturation, lorsque
l'écoulement comporte une surface libre, est un probléme
délicat. Au chapitre précédent, on a rappelé différentes
approches de modélisation de ce probleme, notamment celle
basée sur le formalisme de Richards et celle idéalisant la
non-saturation ou approche mathématique. On a wvu aussi gue
l'approche par 1l'équation de Richards tenait compte de la
continuité des transferts physiques entre :zones saturée et
non-saturée de lfécoulement. Dans cette description, on a
bescin de la donnée des courbes de rétention capillaire et de
perméabilité relative en fonction de la teneur en eau dans la
zone non-saturée de 1l'écoulement. Par contre, l'approche
mathématique, limitant 1'écoulement a la zone saturée,
négligeait la frange capillaire de 1l'écoulement non-saturé.
Dans ce cas, les volumes d'eau stockés ou libérés par le scl,
lors des remontées ou des descentes de la surface libre,
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s'écoulaient instantanément. Dans cette description, on a
besoin seulement de la donnée de la porosité du milieu et de
ses perméabilités a saturation.

Il ressort de ce bref rappel que chacune de ces deux ap-
proches posseéde des avantages et des inconvénients.

Sur le plan physique, l'approche fondée sur l'équation de
Richards semble mieux représenter la réalité. En effet, s'il
semble admis que, dés l'apparition des phénoménes de succion,
il y a en général décroissance rapide de la perméabilité, il
n'‘est pas en revanche prouvé que la surface libre est la
limite supérieure du domaine de l'écoulement. Celle-ci serait
plutét la frange capillaire au sein de lagquelle le fluide
reste soumis aux tensions superficielles. Il en résulte que
1l'approche mathématique peut conduire & une sous—-estimation du
temps de transfert des volumes d'eau écoulés 1lié a 1la
variation temporelle de la cote de la surface libre.

Cependant, cette bonne représentativité de 1l'approche
tenant compte de 1'écoulement au-dessus de la surface libre
peut étre hypothégquée par le choix des courbes k. (p) et a(p).
Les mesures expérimentales de ces grandeurs restent en effet
un sujet de recherche tres ouvert tant les mises au point
expérimentales sont difficiles des que la saturation devient
incompléte. Ces mesures sont généralement assez dispersées et
posent le probleme de substitution d'opérateurs discrets par
des opérateurs continus. La détermination de ces derniers
reléve pratiquement du domaine de l'empirisme.

Sur le plan numérique, Ll'approche par 1l'égquation de
Richards offre l'avantage important de ramener le probléme de
surface libre & un domaine fixe par l'introduction dans les
calculs de distributions k,.(p) et c{p) pour les zones saturée
et non-saturée. I1 en découle une facilité du traitement
numérique de la non-linéarité par rapport & la difficulté de
traitement de la frontiére mobile. Mais l'approche
mathématique, moyennant des hypothéses complémentaires, est
susceptible de linéarisation ramenant le probleme & frontiére
libre a une équation de diffusion linéaire écrite par rapport
a la cote de la surface libre. Cela peut avoir une importance
pour une classe de problémes ou, par exemple, l'hypothése de
Boussinesq s'applique.

Compte tenu des quelques éléments de comparaisons entre
les deux approches, on s'est posé une question simple a
lagquelle il semble qu'il n'y a toujours pas de réponse
définitive : les deux approches, malgré les nuances dans le
formalisme, donnent-elles des résultats trés différents ? Ou
encore, quelle est 1l'influence réelle de l'écoulement dans la
frange capillaire sur les volumes d'eau échangés a travers le
mouvement de la surface libre dans les deux approches sur des
cas pratiques ? ’
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Pour apporter une réponse satisfaisante a cette
interrogation, il peut étre nécessaire d'étudier la question
dans différents aspects théorique, expérimental et numérique.

Une formulation théorique de ce probléme pourrait étre,
par exemple, celle-ci : quelles distributions c(p) et k- (P)
faut-il introduire dans le formalisme de Richards pour que la
solution par 1l'approche tenant compte de 1l'écoulement au-
dessus de la surface libre [équation (l1.16a)] converge vers la
solution par l'approche limitant l'écoulement a la saturation
[équations (1.13) et (1.20)] ? Ce cadre théorique peut &tre
l'objet de travaux de mathématiciens.

L'aspect expérimental a été abordé par certains auteurs.
On peut citer & ce propos les travaux de Vauclin (1975) dans
l1'étude du drainage des nappes a surface libre sur modéle
réduit en laboratecire ou il comparait les résultats
expérimentaux avec les résultats obtenus par la résolution
numérique de l'équation de Richards, d'une part, et avec les
résultats du modeéle analogique (écoulement visqueux entre
plaques planes rapprochées, analogie évoquée au chapitre 1, §
1.2.2.3) correspondant a l'approche limitant l'écoulement & la
saturation, d'autre part.

En ce qui nous concerne, on a tenté d'apporter une contri-
bution si modeste soit-elle, portant sur l'aspect numérique de
la question. On a cherché a analyser les résultats du calcul
du module NSAT (basé sur le formalisme de Richards, § 1.2.3.2)
sur des cas analytiques simples et des cas concrets de
barrages calculés par 1l'approche limitant 1'écoulement a la
saturation. On étudiera successivement les cas stationnaire et
transitoire.

2.4.2. Cas du régime permanent

Lorsque l‘'écoulement est permanent, seuls les paramétres
A; et B (parametres de détermination de la courbe de
perméabilité relative, fig. 1.24) interviennent, en plus des
perméabilités & saturaticn, dans les calculs du module NSAT.
L'expérience acquise a partir des modules SURF (méthode ne
tenant compte de 1l'écoulement que dans la zone saturée) et
NSAT montre gque le traitement numérique des écoulements
stationnaires a surface libre par l'un ou l'autre des deux
modules conduit pratiquement aux mémes résultats.
On peut <choisir a titre d'exemple un cas analytique pour
lequel existe une solution analytique et un cas type de
barrage

1. Carré homogene soumis & une différence de potentiel.
2. Barrage homogeéne.

Une étude paramétrique a montré que, pour une bonne plage
du paramétre B, (terme auquel le modéle est le plus sensible
puisqu’il traduit la rapidité de décroissance de la perméabi-
lité en fonction de la succion), on obtient pratiquement le
méme écoulement. Les résultats numériques sont portés sur les
figures 2.10 et 2.11.
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b- Calcul a4 1l'aide de NSAT ¢= Calcul
A, = 0,1 et By = 3

Fig. 2.10 Ecoulement permanent 3 travers un carré
homogéne. Equipotentielles et vitesses

4 l'aide de SURF
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a-~ Maillage

b= Calcul & l'aide de NSAT
A; = 3.10% et By = 4,5

c— Calcul & lfaide de SURF

Fig. 2.11 Ecoulement permanent A travers un barrage homo-
géne. Equipotentielles, équipressions et vitesses
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2.4.3. Cas du régime transitoire

Lorsqu'il s'agit du régime transitoire, aucune comparaison
entre les modules n'est possible. SURF en effet ne traite que
les probleémes stationnaires. Dans le but de tester la capacité
du module NSAT a calculer les écoulements a surface libre
transitoire, on a mis au peint un modele analytique monodimen-
sionnel simple.

2.4.3.1. Modele analytique de surface libre transitoire

Considérons une colonne de sol ou la cote de la nappe est
initialement au niveau z; (0), et qui est brusquement soumise a
une charge hydraulique H{(t) (t>0) appliquée a sa Dbase
inférieure (fig. 2.12). On se propose de calculer a tout
instant le niveau de la nappe zp(t).

-
1
[e]

NN VOV

Sl(t)

(*\
(3]
o
-
1]

t__.__
TR
| N

! Q)

H(t)

Fig. 2.12 Modéle de surface libre transitoire
Conditions aux limites du test
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Mise en équations du problame.

Dans le domaine Qg(t) défini par [ 0z < zy(t) ], on a

an =0, (2.35)

z =0, h(0,t) = H(t). (2.36)

Sur la frontiére Sy (t), la surface libre est une ligne
isobarique

z = zy, hi{zp(t), t] = zy(t) = z. (2.37)

D'autre part, la cinématique de la surface libre vérifie
sur SL(t)

) ah
nz(t) = -k ——P W)-t]- (2.38)
L sataz L
avec
n - porosite,

kgat — pPerméabil.te & saturation.

Cette derniere =71:aticn traduit la conservation du volume
d'eau écoulé entre les :nstants t et t+dt.

Les équations 12.35), (2.36) et (2.37) permettent
d'obtenir la charge nydraulique en fonction de 1l'inconnue
zy (t)

L

Zz
hiz,t) = — %L(t)~ H(tq + H(t). (2.39)
}

z (¢
L
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Les équations (2.38) et (2.39) donnent le systéme
différentiel que doit vérifier & tout instant la cote de la

surface libre

z, dz, K
*r—-———— = =4t
H{t}) - H}t) n (;J#%

zL€O) donnée {état initial de la cote)

Cas ou la charge imposée est constante

Supposons maintenant que la charge imposée a la base de la
cclonne est constante H(t) = Hg. Si de plus 2z7(0) = 0, alors

l'intégration du systéme différentiel donne implicitement
zL(t) sous la forme
HO
H 1N ————— -z (t) = —23% ¢ Q“QU
0 L
H0 -tht) n

d'un procédé itératif, du type point fixe

L'application
équation pour un

par exemple, suffit pour résoudre cette
instant t donné.

En posant x = zL/Ho, on doit résoudre

K
X =1 - exp - (x + =22F ) (21‘_2)
Hon

d'ou l'algorithme x,4q = F(x,) avec F(x) =1 - exp [-(x + T)]
ou T = kgaet / nHg, donnée du probléme. Cet algorithme conver-
ge bien puisque F(x) vérifie, pour tout x, |[F'(x)] < 1.
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Jeu de données du test numérique

Les données hydrauliques du jeu de données NSAT servant
de test sont résumées par le tableau 2.5. Le maillage est
représenté sur la figure 2.13 et ses <caractéristiques
numériques sont consignées dans le tableau 2.6. La finesse du
maillage doit étre adaptée au probleme étudié, pour assurer la
précision des <calculs. Choisisssant la charge hydraulique
imposée égale a la hauteur de la colonne (1 m), la dimension
d'un élément doit étre comparable a la valeur caractéristique

de la succion (en m). Les conditions aux limites sont
représentées sur la figure 2.12.

Tableau 2.5 Données hydrauliques introduites dans
le calcul par éléments finis (NSAT)

4 8% 8sat | A1 By Az | B2 B
(m/3) | (m/3) | (m/3F)

[
'.l
[ew)
—
—
(@]
|
W
3V
'_J
o
i
w
3V
o

Fig. 2.13 Maillage utilisé pour le test de surface
libre transitoire
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Tableau 2.6 Caractéristiques numériques du maillage

Nombre de noeuds 102

Nombre d'éléments 50

Type d'éléments quadrilatére
a 4 noeuds

Comparaison des résultats analytiques et numériques

Une étude paramétrique a été effectuée pour essayer de
dégager une méthode systématique d'obtention d'écoulements a
surface libre transitoire & travers les courbes k.(P) et c(p).

On a d'abord tracé la courbe d'évolution de la cote de la
surface 1libre en fonction du temps & partir du calcul
analytique. On voit clairement, comme c'était prévisible, que
le niveau de la nappe c¢roit pour prendre la valeur finale
(régime permanent correspondant a la saturation compléete de la
colonne) de la charge imposée Hg (fig. 2.14).

A
1 Z
i L
G9 - (m)
]
775
0,65~
]
0,525
1 i
o4 |
P
L t
o R I — A B e T S ' ot
0,05 a3 o6 09 12 15 (i)

Fig. 2.14 Evolution de la cote de la surface libre
en fonction du temps. Résultats du cal-
cul analytique
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L'équation (2.39) permet alors de déterminer, dans les
limites de sa wvalidité (la cote de la surface libre doit au
moins dépasser la cote du point envisagé), la charge
hydraulique analytique pour tout point et & chaque instant.
Deux points correspondant a z = 0,2 m et z = (0,5 m sont
étudiés. Pour préciser le domaine de validité de la charge en
ces deux points, on détermine le temps a partir duquel zp(t)
aura dépassé 0,2 m et 0,5 m, temps donnés par la variation du
niveau de la nappe en fonction du temps. Il correspond
respectivement pour z = 0,2 met z = 0,5 m &8 t = 0,05 j et
0,15 j (fig. 2.14). A partir de ces deux instants, l'évolution
temporelle de 1la charge hydraulique acquiert un sens (fig.
2.15 a).

On effectue ensuite l'étude paramétrique a la lumiére des
résultats analytiques. Pour cela, on augmente de 2 a 5 les
valeurs des parametres B; et B, (fig. 1.24) pour simuler une
décroissance rapide de la teneur en eau et de la perméabilité,
théoriquement favorable. D'autre part, les deux autres
parametres A; et A, (fig. 1.24) sont calculés de la facon
suivante : pour B; et B, donnés et pour une succion égale a la
dimension caractéristique de l'élément £fini, on se fixe une
certaine proportion de la teneur en eau (e/esat) et de la per-
méabiliteé (k).

L'étude paramétrique en éléments finis a montré qu'une
bonne convergence n'a été possible que pour des valeurs
raelativement faibles des paramétres et gque, lorsque les
calculs convergent, il y a parfaite concordance qualitative et
une estimat-on proche des vwvaleurs obtenues par le calcul
analytique cu niveau de la nappe et de la charge hydraulique
(fig 2.15 a et b). On constate cependant 1l'effet des
capillarités dans les résultats du calcul par le module NSAT,
qui semble "freiner" la saturation, conduisant a des valeurs
de la charge hydraulique légerement inférieures & celles
calculées analytiquement.

Afin d'améliorer les résultats numériques et la
convergence des calculs, on a modifié un peu l'allure de la
courbe c(p). En effet, sa variation par rapport a p, telle
qu'elle était dans NSAT, semble, sur un plan quantitatif (fig.
2.15 b), amplifier l'influence de la zone non-saturée et, sur
un plan qualitatif, occasionner des oscillations numériques
importantes, provoquant parfeis 1la divergence du processus
itératif.

Modification de la courbe c(p) et comparaison des résultats

Des études expérimentales, que l'on a déja évoquées
(chapitre 1, & 1.2.3), ont montré que les distributions telles
que :
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A
P — x <Q
A+ (-x)B
1 x 20

sont bien adaptées aux
variations de la perméabilite relative et de la teneur en eau
(8/ 955¢) en fonction de la succion qui s'établit dans les
écoulements non-saturés en présence ou non de surface libre.
Il semble méme qu'on peut étendre ces courbes a des problémes
plus généraux de changement de phase tels que le gel des sols,
la thermique, etc.

Cependant, la teneur en eau n'intervient formellement dans
l'équation de Richards que par l'intermédiaire de sa dérivée,
définie comme 1la capacité capillaire c(p). 0Or, ces courbes
possédent un point d'inflexion qui fait que le maximum de la
capacité capillaire se trouve relativement loin de la surface
libre (p=0). Il en résulte une nette différence avec
l'approche limitant 1l'éccoulement a la saturation qui, elle,
fait que l'emmagasinement est essentiellement localisé sur la
surface libre (en effet, si l'on suppose que la teneur en eau
chute brutalement pour p<0, alors c(p) est théoriquement 1la
distribution de Dirac).

Pour limiter, en conséquence, les écarts entre les

résultats analytiques et numériques et améliorer
éventuellement la convergence des calculs, on a légerement
modifié la courbe c(p). Ce choix est guidé par une double

condition que doit satisfaire la fonction cherchée
1. c{p) doit décroitre rapidement en fonction de p.

2. En plus, elle doit vérifier

J- .,C(D) dp = esar.' (2-43)

On a pensé, sans prétendre a l'unicité du choix, qu'une
loi exponentielle pourrait convenir

clp) = es‘texp(-pz/pz)/afn. (Z.hh)

avec B parametre du modele.

L'étude paramétrique effectuée a montré que, non seulement
la convergence était améliorée, mais aussi que l'on pouvait
obtenir wune meilleure 'estimation des résultats analytiques
(fig. 2.15 c). :
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, $r
097 J
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045 /' Lzos5m
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Fig. 2.13.a Evolution de 1la charge hydraulique en
fonction du temps a z = 0,2 met z = 0,5 m
(résultats du calcul analytique)

‘g,(n)

1
075 /
o5t / | W

9,254!

t
"o Q25 o5 o5 I K5 B (p)
Fig. 2.15.b Evolution de la charge hydraulique en
fonction du temps &3 z = 0,2 met 2z = 0,5 m
[(Calcul numérique avec c(p) de la figure 1.24]

g(uo

05 + ‘
|
|

425-

! t
[] S,
0 925 05 975 | L5 15 ()

.

Fig. 2.15.c Evolution de 1la charge hydraulique en
fonction du temps 3 z = 0,2 m et 2 =t0,5 m
{Calcul numérique.avec c(p) = 5‘* e'f'/ﬁ/;,ﬁ"]

Fig. 2.15 Comparaison entre solutions analytique et numériques
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2.5. Conclusion

Ces travaux complémentaires nous ont permis d'abord de
nous familiariser avec les modules SURF, NSAT et CSQL du code
de calculs par éléments finis CESAR.

De plus, l'introduction du potentiel gravitaire dans les

équations <classiques de la consolidation nous a permis de
tenir compte, dans 1le module CSOL, d'un état d'équilibre
initial gquelconque. Cet état sera nécessaire pour 1l'étude
envisagée de l'élastoplasticité des sols mous.
D'autre part, la prise en compte du soulévement hydrostatique,
chargement de ‘"couplage" constant dans le cas des sols
saturés, variable dans le cas contraire, laisse présager une
meilleure évaluation de 1l'état réel des contraintes et des
pressions dans les barrages en terre ou s'établit en général
l'écoulement & surface libre.

Ensuite, l'introduction d'une éventuelle incompressibilité
(déformation volumique <constante ou nulle) de certains
éléments dans un calcul de consolidation peut constituer une
extension des possibilités de modélisation du méme module. On
peut espérer de cette option du programme une plus grande
compréhension du comportement hydraulique des sols
multicouches (sols ou il y a, suivant la couche, prépondérance
ou non du phénoméne de consolidation) et de certains géo-
textiles (ou les déformations se produisent instantanément).

Ces perfectionnements sont effectués dans une version
développée du module CSOL devenu CSLI (consolidation linéaire)
dans la nouvelle version cfficielle de CESAR. Cette version du
programme est déja mise en exploitation.

Enfin, nous avons testé& NSAT et wvu sa grande capacité a
modéliser les écculements non-saturés en présence de surface
libre. A 1l'aide de ce module et sur la base de modéles
analytiques de surface libre et de cas types de barrages, on a
effectué une étude numérique qui montre que 1l'approche
limitant 1'écoulement a la saturation peut é&tre considérée
comme une particularisation de celle qui tient compte de
l'écoulement dans la frange capillaire au-dessus de la surface
libre.

Ces éléments de départ nous seront fort utiles pour la
formulation d'un modele d'écoulement & surface libre pour les
milieux poreux déformables, objet du prochain chapitre.
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Chapitre 3 - CONSOLIDATION A SURFACE LIBRE
DES SOLS ANISOTROPES
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CONSOLIDATION A SURFACE LIBRE DES SOLS ELASTIQUES HOMOGENES
ANISOTROPES "

3.1. Introduction

Ce chapitre traite du couplage de la consolidation des
sols et des écoulements & surface libre. De la modélisation de
ce couplage nait le concept de consolidation a surface libre.
Par ce concept, nous associons principalement le phénoméne de
consolidation, bien qu'il est plus complexe, & l'écoulement
qui lui est étroitement lié.

Pour ne pas interférer avec des travaux de recherche
engagés en méme temps que le ndtre, sur la consolidation des
sols non-saturés, nous envisageons principalement, dans cette
étude, les écculements au sein desquels peut s'établir une
surface librae.

Le traitement des écoulements & surface libre transitoire
couplés avec l'hypothése fondamentale de déformabilité du sol
est jusqu'a présent mal maitrisé sur les plans théorique et
numérique. La complexité théorique résulte de la difficulté de
modéliser la transition du couplage mécanique-hydraulique dans
un probléme de surface libre ou se développent {chapitres 1 et
2) une zone saturée et une zone nen-saturée au sein d'un méme
écoulement. Sur le plan numérique, la difficulté réside dans
la non-linéarité du probléme et la stratégie de résolution
numérique adaptée a son traitement.

Pour résoudre <ce probleme, nous proposons un modeéle
mathématique visant & mettre au point des procédurss
itératives de recherche de surface libre transitoire en milieu
poreux déformable. La cinématique de la surface libre y est
décrite a travers un systeme d'édquations unique valable aussi
bien dans le domaine saturé que dans le domaine non~-saturé.

Apres une formulation théorique prenant en compte les
trois principales formes d'emmagasinement hydraulique dans le
milieu poreux (aptitude qu'a le milieu pour stocker ou libérer
son eau interstitielle), on définit un probléme approché
conduisant & résoudre un systéme matriciel différentiel non-
linéaire.

La résolution de ce systéme matriciel fait appel a la mise
au point d'un algorithme itératif transitoire, algorithme que
l'on valide par des tests numériques appropriés.
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3.2. Bypothéses du modéle

Les hypothéses du modéle sont les suivantes

- sol élastique homogéne anisotrope, (H.1)
- petites déformations, (H.2)
- incompressibilité des grains solides, (H.3)
- écoulement de Darcy, (H.4)

- découplage mécanique-hydraulique
au-dela de S;(t) (fig. 3.1). {H.5)

Fig. 3.1 Partition du domaine en un domaine
saturé Qqa¢ et un domaine sec Qgger
séparés par lsurface libre Sy,.

De toutes ces hypothéses, la derniére est sans doute la
plus restrictive puisqu‘elle suppose implicitement que la
surface libre est la limite supérieure du domaine de
l1'écoulement. On sait en effet (chapitre 2) que ce n'est pas
l'unique approche de modélisation envisageable du probléme de
surface libre. On a déja vu 1les limites des différentes
approches de prise en compte de la non-saturation. Mais, dans
le cas présent, s'ajoute une difficulté supplémentaire qui est
la déformabilité du squelette du sol. Celle-ci pose le délicat
probléme de la contrainte effective dans la zone non-saturée
ou plus exactement le probleme du couplage mécanique-
hydraulique au-dela de la surface libre.
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Pour éviter les controverses sur le principe de la
contrainte effective du modeéle de Bishop (1963), que l'on a
déja évoquées (chapitre 1), nous avons, & travers l'hypothése
(H.5), idéalisé la prise en compte de la non-saturation en
limitant l'écoulement a la zone saturée.

Trois considérations pourraient justifier ce choix

1. Si 1l'on veut tenir compte d'un écoulement monophasique au-
dessus de la surface libre dans le domaine non-saturé, il faut
dans ce cas, par souci de cohérence, introduire la contrainte
de Bishop ou toute autre relation de dépendance entre les
tenseurs des contraintes et des pressions interstitielles.
C'est, a notre sens, l'esprit méme de cette modélisation de
l'écoulement monophasique. Or, cette "loi du comportement" du
couplage mécanique-hydraulique a été largement critigué sur
bien des aspects auxquels nous ne reviendrons pas {(chapitre 1,
§ 1.3). Une démarche possible consisterait a tenir compte de
l'écoulement de l'air dés qu'on dépasse la surface libre.
Cette modélisation de l'écoulement biphasique donnerait, peut-
étre, l'avantage de traiter les tenseurs des contraintes
totales et des pressions interstitielles en variables
indépendantes. Cependant, cette démarche ne manquerait pas de
soulever certaines questions qui restent encore posées dans la
modélisation de la consclidation des sals non-saturés
(chapitre 1, § 1.3). D'autre part, il est rare de trouver des
modeles de consolidation des sols non-saturés prenant en
compte la présence d'une surface libre et 1l'évolution de 1la
zone saturée. Enfin, on a déja wvu (chapitre 1, § 1.2.2) que
les approches polyphasiques sont généralement peu utilisés
dans des applications géotechniques usuelles telles gque
remblais et barrages.

2. Il semble prouvé expérimentalement pour plusieurs variétés
de sols que la perméabilité décroit rapidement en fonction du
degré de saturation. Ajoutons a cela que les pressions
capillaires (tensions superficielles) effectivement non
négligeables du point de vue hydraulique, n'agiraient que sur
une "zone mouillée" de la structure et ne produiraient pas, du
point de vue mécanique, le méme effet différé de déformations
dans la zone au-dessus de la surface libre qu'auraient produit
les pressions '"neutres" (pressions volumiques) dans 1la zone
saturée. On peut donc concevoir physiquement, en premiere
approximation, qu'au-deld de la surface libre le comportement
mécanique du squelette se rapprocherait sensiblement d'un
comportement de massif sec beaucoup plus que de celui d'un
massif saturé.

3. Les modules de consolidation des sols saturés dans CESAR
sont actuellement fondés sur une analyse en contraintes
effectives. L'approche de prise en compte de la non-saturation
proposée constitue une étape logique d'un développement
progressif des modules existants.
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3.3. Formulation théorique du problame de consolidation a
surface libre

3.3.1. Equations relatives aux déformations du squelette

Compte tenu de 1l'hypothése (H.5) et prenant la pression
atmosphérique comme origine des pressions, le principe de
Terzaghi s'écrit:

[} =
=

ia

- pl si p2a0, (3.1)

s =g si p ¢ @, (3.2)

avec g et ¢ respectivement tenseur des contraintes totales et
tenseur des contraintes effectives et p pression interstitiel-
le.

La loi de comportement du squelette permet de relier les
tenseurs des contraintes effectives et des déformations
par la relation suivante [hypothése (H.1l)]

(3.3)

L'hypothése des petites déformations (H.2) se traduit par
la relation linéaire suivante entre le tenseur des
déformations € et le déplacement Q4

- T -

1
€ = — (grad u + grad u). (3.4)
= 2

L'équation de 1l'équilibre de la mécanique des milieux
continus a la forme

dive+ f =20 (3.5)
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Si l'on introduit la distribution d'Heaviside Y(p), les

équations (3.1), (3.2), (3.3) et (3.5) permettent d'écrire
dans le domaine fixe :

diva - [Y(p)grad p] +f =0, (3-6)
ou enccecre
o, , - [Ylpipl 8+ f=0. (3.6a)
avec
o =t%'e +og | (3.7)

Dans la suite, nous appelons les équations (3.6) et (3.7)
"équations relatives aux déformations du squelette™.

3.3.2. Equations relatives & l'écoulement du fluide
interstitiel

Les équations relatives a 1l'écoulement du fluide
interstitiel, du fait de l'hypothése (H.5), n'ont un sens que
dans le domaine saturé, domaine défini par la relation

0t (E) =(§sec<t) [£ig. 3.1].
Q

Si l'on oriente la verticale vers le haut et si
l'on néglige le terme dynamique de 1la pression /2g,
l1'écoulement étant & petit nombre de Reynolds [hypothése
{H.4)], la charge hydraulique s'écrit par définition

N = —— + z, (3.8)
Y

w

La loi de Darcy [hypothése (H.4)] permet de relier la
vitesse v & la charge hydraulique suivant la relation

—

V.= - ksatgrad h (3.9)
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Enfin, l'équation de conservation de la masse du fluide
interstitiel permet d'écrire

3 -
— (gn) + div (gv) = 0. (3.10)
at

Si 1l'on néglige les variations spatiales de la masse
volumique du fluide par rapport a ses variations dans le temps
(T.JTade devant ¥/3t ], alors la combinaison des équations
(3.9) et (3.10) permet d'écrire

—p n ae an
div [ k tgrad h ] 2 —
3a
= g ot 9t
ou encore
—_— ah 3
div[k gradh]= na y —+ — {tr e}. (3.13)
a8t w wat at =
&) (2)

Le terme (1) représente la compressibilité du fluide tandis
que terme (2) représente la compressibilité du squelette.

Il reste a écrire les équations relatives & la frontiere
Sy (t).
L

Par définition, la surface libre est une surface
isobarique. Celle-ci vérifie l'équation

hix, zy(t), t] = zp(x,t) = z. (3.11)

D'autre part, la surface libre est une surface matérielle
qui se déforme dans le temps. Il en résulte 1l'équation
suivante

ar
— =0 ou F = hx, zp(t), t] - zg(x,t). (3.12)
dt

Moyennant une hypothese portant sur la cinématique de la
surface libre (chapitre 1, § 1.2.2.3) ou -ce qui revient au
méme~ sur le volume d'eau écoulé pendant les remontées ou les
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descentes de la surface libre, on peut établir l'équation du
mouvement de la surface libre. Mais, on a vu, sur le plan
numérique (chapitre 1, § 1.2.3), les limites de ce formalisme.
En effet, la prise en compte d'un flux d'eau sur une frontiére
mobile et inconnue & priori, est un probléme numériquement
délicat. L'idée est donc de tenir compte de l'hypothése (H.S)
directement dans l'équation de continuité par l'intermédiaire
de distributions mathématiques appropriées.

Exprimons l'équation (3.13) dans le domaine fixe . Pour
cela, on introduit la distribution de Dirac et on écrit

— ah 3

. oh
dw[‘((p)ksngrad h)} = Y{p} [na Y — + — {tr e)] +y0 &lpl— (3.14)
= w Hat 3t = W sat at

(1) (11)

Il convient de remarquer que cette derniére équation est
valable dans le domaine Qga,.(t) ou elle n'est autre que
1'équation (3.13), équation geénerale régissant les écoulements
dans les milieux poreux déformables. Elle perd toute
signification physique dans le domaine Qg ,.(t) ol elle reste
néanmoins identiquement vérifiée. Elle offre, en outre,
l'avantage de représenter la dynamique de la surface libre,
dynamique qui se traduit par un emmagasinement localisé sur
St (t) du fait de la chute brutale assignée a la teneur en eau
au passage de cette surface (terme II). Dans le terme (II),
devrait naturellement apparaitre la porosité. Mails 1l semble
gque les volumes d'eau échangés s'effectuent avec une teneur en
eau 3 saturation légeérement inférieure & la porosité.

En remplacant les éguations (3.9), (3.11), (3.12) et
(3.13) par la seule équation (3.14), on obtient un systéme
unique valable dans le domaine fixe Q ; contournant le pro-
bléme délicat des frontieres mobiles @ (t), Q (t) et
S, (£). Ce faisant, on répartit dans le volume le débit sortant
de la surface libre, celle-ci étant alors traitée tout
simplement comme une ligne isobarique o0 régne la pression
atmosphérique, prise en général comme origine des pressions.

Ainsi le probléme de consolidation & surface libre des
sols élastiques anisotropes consiste a4 résoudre dans le
domaine @ , le probléme (P)
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=

div g - [Y(p)grad p] +f=0

g =fe+o
= 2a =°
! -7 - (3.15)
€ = -~ {grad u + grad u)
= 2
—_— oh ) 3h
d'iv[Y(p)k grad n)] = Y{p) [na Y — + — {Lr s:)] +y6 &(p)—
=2t " Y3t At = AR 14
p
N = —=+2
Y

a - tenseur des contraintes effectives,

€ - tenseur des deformations,

[ - tenseur unite,

kstt - tenseur des permeabilités,

E - tenseur d'élasticité,

g; - champ de contraintes effectives initial donne,
F - forces volumiques,

h - charge hydraulique,

Y, - poids volumique du fluide,

z - ¢cote du peint courant,

n - porosité,

a - compressibilite du fluide,

e“c - teneur en eau volumique 3 saturation,

Y{p) - distribution d'Heaviside,

8(p) - distribution de Oirac.
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Fig. 3.2 Conditions aux limites hydrauliques et mécaniques

3.3.3. Le precléme approché

Soient Y(p) =t § (p) (fig. 3.3) deux distributions
approchant respect.vement les deux distributions mathématiques
Y(p) et 6&(p) intervanant dans le systéme précédent.

A
]

3(p)

‘\7(9’- A1

3(p)

Fig. 3.3

Modéle mathématique [probléme (P)]
-==--. Modele numérique [probléme (P)]

Vo
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On appelle probléme approché (P), le probléme suivant

diva - [ Y(plgrad p ] +f =0
o = Ee+o
= : - =
1 - T -
€ = - (grad u + grad u)
= 2
(3.16)
o _— - _ 3n 3
d1v[ Y(p)ksatgrad n) ] = Y"[ a Yi{p} + clp) ] — + Y{p) — (tr ¢)
= " at at =
p
h = + Z
YW
a" = na
w w
clp) =8 &lp)
sat

auquel on ajoute les conditions aux limites illustées par
la figure 3.2 et (2s conditions initiales portant sur la
charge hydraulique et .e déplacement.

3.4. Cas particuliers

Le modele gu'on wvient de décrire réalise la synthése des
modeles d'écoulements Tui sont a la base des modules NSAT et
CSLI de CESAR. Ces Zerniers se présentent comme des cas
particuliers du nouveau modele.

3.4.1. Milieux indéformables

Lorsque le milieu poreux est indéformable, on a en
particulier :

iil =0
'3t '
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Dans ce cas, l'équation (3.16) devient

ah

div [Y(p)k grad h) ] =y [6'719) + clp) } —_ (3.17)
o5at w w at

On voit que l'équation précédente est l'équation générale
régissant les écoulements en milieux poreux non-saturés, dans
lagquelle Y (p) s'identifie théoriquement & la perméabilité
relative k. (p) et C(p) a la capacité capillaire c(p). De plus,
si 1'on choisit les mémes courbes de variations pour Y (p) et
ky(p) d'une part et, C(p) et c(p) d'autre part, on résout un
probleme du type NSAT généralisé (on tient compte, en plus des
hypothéses classiques du module NSAT, de la compressibilité du
fluide interstitiel).

L'équation (3.17) trouve de nombreuses applications en
génie c¢ivil (barrages rigides), en hydrogéologie (estimation
des ressources en eau des zones aquiféres, calcul des nappes
phréatiques peu profondes), en hydrologie (couplage entre les
eaux de surface et les eaux souterraines) et en agronomie
(besoins en eau des plantes et irrigation des terres).

3.4.2. Milieux déformables saturés

Lorsqu'il y a saturation compléte on a

¥ip) =1 et c(p) = 0.

Il en résulte que l'équation (3.16) s'identifie parfaitement a
l1'équation (3.13) dans tout le domaine fixe. Dans ce cas, il
s'agit de résoudre un probléme du type CSLI (nouvelle version
du module de <calcul de consolidation des sols élastiques
saturés CSOL de CESAR). Ce type de problémes trouve, pour sa
part, diverses applications en mécanique des scls (consolida-
tion), ou encore en mécanique des roches (couplage mécanique-
hydraulique) et en hydrogéologie é&galement {(calcul des nappes
artésiennes procfondes).
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3.5. Résolution du probléme approché

3.5.1. Formulation variationnelle

3.5.1.1. Déformations du squelette du sol

Pour tout champ de déplacement virtuel admissible &a
(c'est-a-dire vérifiant éu = 0 sur Sy) et par intégration des
équations (3.5) et (3.15) dans le domaine 2 et sur la surface
Se¢ , 1l vient gréce au principe des travaux virtuels

J [-611.1 ¥ [ Y(D)pﬁil ]‘J ) fx

Q So

n -T )8 dS = Q.
3 1 1

Compte tenu de l'équation (3.15), on a aussi

j I-c‘ + [ Y(p)ps ] - f
13.) 1} ) 1

Q So

Su dQ + (6 n -T)sudS -
1 3] L 1

Y(pip§ n 8udS = 0,
1y ) i

ou encore en intégrant par partie So

s s BE )
IU‘J UL,JdQ J‘Y(D)DG‘)éthdQ JTlSuldS insuidﬂ=0, (3.18)
Q

So

Les équations (3.3), (3.4), (3.7), (3.8) et (3.18) permettent
d'obtenir la variation de la fonctionnelle relative aux

déformations du squelette du sol

[ c'E8edR - [ y Y(p)hseda + [ y Yip)zsedo + [ o "sedq -
Q Q" Q" Q°

- (3.19)
[ f'suda - [ T'suds = 0,
Q Sg

avec les notations matricielles usuelles (chapitre 2).



Chapitre 3- 121

3.5.1.2. Ecoulement du fluide interstitiel

En multipliant 1l‘'équation (3.16) par &h, champ de charge
hydraulique virtuellement admissible (c'est-a-dire vérifiant
8h = 0 sur Sy) , et en intégrant par parties dans le domaineQ

et. sur la frontiere %b’ il vient

_ i _ an
[ ltY(p)k‘J h ] shaq = j Y [a Y{p) + c(p)] — 8hdQ »
sat ,j|.1 Wl w at
Q
Y(p)—'15 &hdo + [Y(p)k” h n + o]ands = 0.
at 1) sat L) 1
Q s¢
Or, on a
J [‘f’(p)k” h ] shdQ - I [V(p)k” h n ]6hdS = J [V(o)k” h ]5n dQ.
sat ,J|.4 sat ,] 1 53t ,J’ L
Q Se Q

Apres réarrangement, on obtient alors la variation de la
fonctionnelle relative a l'écculement du fluide interstitiel

de _ B aoh
- | Yip)—''8 &hda + [V(o)k” n ]an aQ - | v [a'Y(D) + c(p)] — 5haQ -
at 1) sat , ] .1 w w at
Q Q Q
(3.20)
le«snds =0
'sq,

3.5.2. Formulation matricielle du probléme approché

3.5.2.1. Déformations du squelette du sol

Aprés discrétisation de l'espace a partir de 1l'égquation
(3.19), on obtient pour chaque élément 1la formulation

matricielle suivante

UER:&JE (£) - BgCg(h)5Ug(£) - rg (h) 8Ug(t) = O, (3.21)
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avec pour notations

R, = | N"TATEAN"dE,
E
C;(h) = YWV(D)NTBAN'dE,
E
F:(h) = | f'NdE - J cr;TANdE -J Y V(Q)ZZNTBAN'GE . JTTNdS ,
w E
F £ E S
E
E - matrice d'elasticite,
N - matrice des fonctions de base,
N - matrice formée a partir de la matrice N :
N 0
0 N
B - vecteur uniligne [1 1 0},
A - opérateur différentiel défini par la matrice :
3
_— 0
ax
9
0 —_—
dy 1.
) ]
dy dx

3.5.2.2. Ecoulement du fluide interstitiel

La discrétisation de l'espace en partant de 1l'équation
(3.20), apres multiplication par Y, donne pour chaque élément
de la 'structure l'équation suivante
- T T ' T_T
Ug (t)Cg (h) 8Hg (t) - HgEgp(h)SEg(t) - HgKg(h)8Hp(t) +

Op (h) sHg(t) =0 (3.22)
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avec pour notations

o3

K:(h) = J YHV(D)NTle‘tN dE,
£

E

ET(h) = J Yi[a:Y(p) + clp) INNdE,

E

T -
OE(h) = f Yﬂ¢(p)NdSE.

S

E

3.5.2.3. Systeme matriciel différentiel

Les équations (3.21) et (3.22) permettent d'écrire, apres
assemblage des éléments, le systeéeme différentiel symétrique
non-linéaire que doivent vérifier simultanément le champ de
déplacement U et la charge hydraulique H :

(3.23)
RU-C (HH = F_(H)
c G G

T ' ;
- C_{HIU - K _(HIH - E_(HIH = - Q[H) (3.24)

Sur la base de ce systéme, on voit clairement que la non-
linéarité est d'origine hydraulique. Cette non-linéarité
intervient au niveau de la matrice de couplage hydraulique-
mécanique, de la matrice des perméabilités et de celle de la
compressibilité du fluide. Elle peut agir aussi bien au niveau
du chargement, soulévement hydrostatique par exemple, qu'au
niveau des conditions aux limites, surface de suintement en
particulier.

Pour résoudre ce systeéme différentiel, une intégration sur le
temps s'impose. ,
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3.5.2.4. Intégration dans le temps

Dans la modélisation numérique des problémes transitoires,
l'intégration dans le temps joue un rbéle capital puisqu'elle
agit directement sur les performances générales des algori-
thmes (précision des résultats numériques, stabilité des solu-
tions, mode de convergence des processus itératifs, etc.).

Nous avons respecté, dans un premier temps, la tradition
de CESAR dans 1l'adoption du schéma semi-implicite du type
Galerkin, réputé adapté aux probleémes linéaires transitoires.
Mais la mise en ceuvre sur des jeux de données particuliers de
cet algorithme, dans 1lequel nous avons introduit tout
naturellement la non-linéarité hydraulique, a mis en évidence
certaines instabilités numériques dans le processus itératif.
En particulier, on ne pouvait pas obtenir les écoulements
stationnaires & surface libre & partir des écoulements
transitoires par particularisation des paramétres dans les
jeux de données, ce qui peut se révéler comme une limitation
inutile des possibilités des programmes.

Nous avons alors, pour ne pas restreindre la généralité
des programmes envisagés, adopté un schéma d'intégration dans
le temps totalement implicite. On peut montrer en effet
(annexe 2) que, contrairement au schéma totalement implicite,
la récurrence du schéma semi-~implicite de Galerkin introduit
une instabilité numérique pour les régimes permanents a
surface libre.

Tenant compte de cette derniére remarque, les équations
(3.23) et (3.24) deviennent respectivement

RU(t+at) - C_(HIH(teat)= F_(teat)
et
AU AH
- CT(H) — - K _(HIH(t+At) - E_(H) — = - Q(teat).
N ¢ at

Si 1'on multiplie la derniere équation par le produit aAt et
si l'on tient compte, en plus, du fait que l'on a

g(t) + AU

{ g(t+at)
H(t) + 4K

H(t+4at)

alors le systéme A résoudre s'écrit

] )
R -aC_(H] A - R C (H) ult)

-aCT (H) -a®[E (H) + atK (H)]
G G G B
: H

an 0 -tk _(H) | | H{t)
a

F{t+at)
-aAtQ{t+AtL) (3'25)
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La résolution de ce systeme matriciel non-linéaire
nécessite la mise au point d'un algorithme non-linéaire.

3.5.3. Algorithme de résolution

C'est la nature de la non-linéarité qui détermine en
principe, l'algorithme a choisir pour son traitement.

Dans le <cas présent, 1l s'agit d'une non-linéarité
hydraulique qui n'est en général traitée que par la méthode
des rigidités variables, contrairement aux non-linéarités
rhéologiques du squelette qui permettent un plus grand choix
de résolution (matrice de rigidité tangente, contraintes
initiales et déformations initiales).

Classiquement il existe deux méthodes capables de traiter
les systémes d'équations non-linéaires : la méthode du point
fixe et la méthode de Newton. L'application de la méthode de
Newton au systéme symétrique précédent provoque la dissymétrie
de ce systéme (la linéarisation par rapport aux inconnues fait
apparaitre des tenseurs de troisiéme ordre). Or, la résolution
d'un systéme dissymétrique peut se révéler trés chére du peint
de vue numérique. Chaque itération en effet nécessite
l'assemblage, la pénalisation et la triangularisation d' une
matrice non symétrique et la résolution du systéme lui-méme.

Pour cette raison et pour d'autres dont, la difficulté de
mise en oeuvre, la méthode de Newton ne constitue pas la
tradition du traitement des non-linéarités hydrauliques dans
le code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC.

Pour éviter les inconvénients déja évoqués et surtout pour
conserver la symétrie du probléme, on a choisi la méthode du
point fixe. Celle-ci, appliquée au systéme matriciel précédem-
ment décrit, donne le systéme matriciel suivant :

R -aC (H?) au’*?
G G 1 1
~aCt(H?)  -Q®[E (H') + Atk (W] | |an?™!
G i G 1S G 1 _x

L - a
- R C (H?) U
G G 1 1-1 FJ
Lo (3.26)
-aAtQ’
0 -aAtK (H7) H t
G 1 1=-1

dans lequel j désigne l'indice de l'itération et i l'indice du
pas de temps.
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Le systéme précédent peut aussi s'écrire, tel qu'il est
programmé (en variables de Fortran utilisées), sous la forme
(condensée comme au chapitre 2)

Jyx it J J
K, (vum? ) vouM’ KM‘VUMI’*VU”.-, . VFY, (5(7})
ou
[~ ‘ ]
R -aC (H?}
G G 1
K (VUM?) =
N 1 !
-aCT(H)) -a®[E (W) + Atk (H’))
| G i G i G } §
- R C (H?)
K (VUM?) = ¢ L
M i
0 -aAtKG(HJ)
AUJ”
voum? ! =
t AH3'?
I
a

U
VUM = e
i=1 H
i-1

La figure 3.4 décrit l'algorithme pas a pas itératif a
l'intérieur de chaque pas de temps qui en résulte.
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VUM (0Q)
VDUM(0) = 0 Initialisation
Y
i =290
Incrémentation
i =1+ 1 du
temps
Bi D
7=20
!
"/"JM?‘ = VUMi"l
\
| 3=3+1
1 :
| calcul de Ky (VUM)
) ‘ & i Assemblage
Triangularisation
] \
| Calcyl de
Ko (VUMI) VUM; ¢ Calcul
g du
VF% second memb|re
Calcul de Résolution |cédé
vouMl* du itéra-
! systéme tif
Y
; Tast de convergence
:':4?*1 - VDUMJ;!! < Tol
b
tan Non .
'
7
T.mul des charges
» les déplacements Sortie des
résultats du
- vitesses pas de temps
lalcul des gradients
contraintes

Fig. 3.4 Algorithme de résolution du systéme maticiel
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3.5.4. Traitement numérique des conditions aux limites

Le traitement des conditions aux limites est une question
essentielle puisqu'il concerne les applications du modele aux
cas réels et concrets.

I1 y a les conditions aux limites classiques comme par
exemple, les conditions aux limites du type déplacement ou
contraintes imposées, qui ne nécessitent pas de traitements
particuliers. Par contre, les conditions aux limites hydrau-
liques peuvent demander une plus grande attention.

Parmi les conditions hydrauliques, il y a évidemment des
conditions aux limites usuelles telles que :

- les surfaces imperméables. Ce sont des assises de ter-
rains effectivement imperméables ou des parois étanches (la
vitesse reste tangentielle & la paroi) ou la condition de flux
nul doit étre constamment vérifiée. Cela se traduit par une
condition de Neumann

v.a=v, = - k grad h.n=0 ;

-~ les surfaces drainantes ou filtrantes. Ce sont des
surfaces ol les pertes de charges sont négligeables. Ces sur-
faces équipotentielles vérifient une condition de Dirichlet

h = cste.

~ions aux limites usuelles ne font pas

Ces types de ccnz.
s spéciaux.

appel & des traitemer

Il existe cepenzant des surfaces dites de suintement
(définies comme ces zones ruisselantes potentielles
permettant, dans un crobléme classique de surface libre, le
raccordement géométr:ue de la surface libre (inconnue du
probléme) aux surfaces équipotentielles], dont le traitement
exige une méthode numerique adaptée. En effet, le long d'une
surface de suintement, les conditions aux limites changent de
nature au passage du point de ruissellement, intersection de
la surface et de l'équipression correspondant & la pression
nulle. Au-dessus du point de ruissellement, on a une condition
de flux nul, en dessous, une condition de pression nulle.

Nous avons traité numériquec.-=nt ce type de conditions aux
limites en nous inspirant larzgement de la méthode déja
introduite dans CESAR au niveau du module NSAT, basée sur un
algorithme du type point fixe. Cela veut dire que, lors des
itérations permettant l'actualisation des perméabilités, de la
compressibilité du fluide et du couplage, les conditions aux
limites sont modifiées de la fagcon qui suit.
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premidre itération

On impose la condition de flux nul sur tous les points de
la surface de suintement.

passage de l'itération j a l'itération j + 1
* Cas des points a condition de f£lux nul & l'itération j
- sih >z, on impose h = z ;

- si h € z, on maintient la condition de flux nul.

* Cas des points & condition R = 2z a l'itération j

- si le flux est remtrant, on impose la condition de
flux nul ;

-~ si le flux est sortant, on maintient la condition
h=2z.

3.6. Programmation effectuée

La programmation a consisté en la création dans le code de
calculs par éléments finis CESAR d'un module a part. Cela veut
dire d'une part, la mise au point d'une nouvelle famille
d'éléments finis adaptés au calcul de diffusion non-linéaire
du type NSAT [en l'occurrence tous les éléments finis de
consolidation bidimensionnelle (fig 1.2)} et, d‘'autre part, 1la
création d'un '"bloc" de calcul correspondant au traitement
algorithmique.

La nouvelle famille d'éléments finis c¢réée dans CESAR
respecte une méthode numérique relativement simple : 1la
surface 1libre est une inconnue interne de l1'élément fini,
c'est a dire qu'a chaque itération on calcule la pression
interstitielle aux points de Gauss, puis on teste la valeur
algébrique de la pression pour appliquer le traitement assigné
aux différents parameétres (perméabilité, teneur en eau,
compressibilité du fluide et couplage) et par intégration
numérique sur l'ensemble des points de Gauss de l'élément, on
calcule les matrices des rigidités élémentaires Cg, Kg, Eg,
etc.
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La précision de cette méthode, comme on peut le constater,
dépend du nombre de points de Gauss que posséde 1l'élément
fini, nombre que l'on peut augmenter en cas de besocin.

I1 faut, & ce niveau, préciser que la fonction Y (p),
nécessaire aux calculs des perméabilités, de la compressibi-
1ité du fluide et du couplage, a été choisie identique, dans
son allure, a la courbe introduite dans le module NSAT, pour
décrire la perméabilité relative ou la teneur en eau (fig.
1.19). Mais, pour plus de souplesse et surtout pour mesurer la
sensibilité du modele aux diverses non-linéarités en présence,
un paramétrage dans le Jjeu de données permet de créer systé-
matiquement, pour chacune de c¢es non-linéarités, une courbe
Y(p) particuliere (Y, p, Yo 4, etc.). Quant & la courbe c(p),
identifiable & la capacité capillaire, elle a été prise égale
& la courbe c(p) déja obtenue lors de 1l'étude de l'exemple
analytique (chapitre 2z, ‘%quahion Wit).

En ce qui concerne la partie algorithmique, on peut dire
que, d'une fagon générale, las entrées (jeux de données) et
les sorties (résultats numériques) du nouveau module sont 1la
réunion respective des entrées et des sorties des deux modules
CSLI et NSAT de CESAR (chapitres 1 et 2).

De méme, le test de convergence du nouveau module est
aussi le test classique de convergence du code CESAR pour le
traitement des problémes transitoires non-linéaires par
algorithmes pas & pas, itératifs & l'intérieur de chaque pas.
Il y a convergence du processus itératif pou un pas de temps
donné, lorsque, pour tout noeud du maillage, la différence
maximale entre deux solutions successives atteint une
tolérance fixée par l'utilisateur. On considere qu'il y a au
contraire, divergence et donc arrét du programme lorsqu'on
dépasse, sans converger, un nombre d'itérations donné, 1la
encore, par l'utilisateur.

Enfin, la programmaticn du module prévoit la prise en
compte des conditions aux limites les plus complexes, les
surfaces de suintement notamment ou des conditions aux limites
s'&tablissant au cours des calculs (enchainement de phases ou
calcul avec reprise).

3.7. Validation

3.7.1. Introduction

Faute de pouvoir mettre au point un modéle analytique
d'écoulement a surface libre transitoire dans un milieu poreux
déformable - la complexité mathématique de tels problemes nous
en dissuade - la wvalidation effectuée a surtout consisté en
des tests par rapport 4 des calculs de modules existant. En
effet, les remarques faites au paragraphe 3.4 montrent 1la
possibilité de retrouver par particularisation des parametres
4 introduire dans les jeux de données, les calculs du module
NSAT et ceux du module CSLI.
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3.7.2. Validation par rapport a CSLI

Considérons une <¢olonne socumise & une
uniforme, saturée par un fluide incompressible,
haut et imperméable a sa base (fig. 2.1).

compression
drainée par le

Il s'agit la d'un probléme complétement linéaire car la
surface libre fait partie des conditions aux limites données.
Le milieu restant saturé, le processus itératif s'arréte au
bout de deux itérations. On résout alors un probléme de
consclidation linéaire 3 double itération par pas de temps.

Les données numériques introduites dans le modéle sont
celles du tableau 3.1. Les résultats sont portés sur la figure
3.5.

Le maillage est pris similaire au maillage de la figure
2.15. La pression uniforme (100 kN) est appliquée pendant 160
jours et divisés en 30 pas de temps (10x13j + 10x53 + 10x103).

On constate une parfaite concordance entre ce calcul et
le calcul du module CSLI fait sur le jeu de données
équivalent. La charge hydraulique passe de la valeur (P/Yw +
H) prise im médiatement aprés l'application de 1la charge
mécanique P, a4 la valeur de l'état hydrostatique initial (H) a
la fin du phénomene de consolidation (fig. 3.35).

Fig. tableau 3.1 Données numérigues introduites dans le calcul

Y E Y n ay ky ky tkxy sat
(kN/m3) | (kPa) (kN/m3) (xPa~ ) | (m/9) | /9 | (@/9)
290 10 10 0,2 0 1 1 0 0
Remarque
Les parametres (A et Bj) de définition de la courbe de

perméabilité relative,
de la compressibilité du fluide
capillaire

de la

test.

capacité
indifféremment pris,

(C,

(Ap et Bj)
et

E)

les paramétres de celles du couplage et
ainsi que ceux de
pouvent
le milieu étant supposé saturé dans ce

étre
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Fig. 3.5 Evolution de la charge hydraulique en fonction du
temps en divers points de la colonne

3.7.3. validation par rapport & NSAT

Le cas sans doute le plus classique est 1l'écoulement sta-
tionnaire a travers un carré homogeéne isotrope, test que l'on
a déjad wvu (chapitre 2). Ce test consideére un carré de cété 10
m, soumis & deux équipotentielles 10 et 4 m (fig. 2.12.a).

Le 3jeu de données numériques est relativement simple,
puisque l'écoulement ne dépend que des conditions aux limites
et deux parametres (A; et B;) décrivant 1la perméabilite

relative du milieu poreux. Les résultats sont portés sur la
figure 3.6.

Ce test simple nous renseigne sur les principales perfor-
mances numériques de l'algorithme : convergence, stabilité de
la solution et précision du calcul.
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Du point de vue de la convergence, on constate le méme
mode de convergence obtenu lors de l'exécution du module SURF
et NSAT pour les jeux de données correspondants : méme nombre
d'itérations (8) pour la méme tolérance demandée (1072) .

La stabilité de 1la soluticon est
retrouve, a partir du premier pas de temps,
aux pas de temps suivants au bout de
seulement, le régime étant stationnaire.

assurée puisqu'on
la méme solution
deux itérations

Enfin, la précision du calcul est notable car on retrouve

pratiquement le méme écoulement que celui calculé par le
module NSAT ou le module SURF.

Flux nul

6,/67 /

TN
ab

E quipotentielle

Equipotentielle

Flux nul

Fig. 3.6 Ecoulement permanent a travers un carrxé homogéne.
Tracé des équipotentielles
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Chapitre 4 - CONSOLIDATION A SURFACE LIBRE DES SOLS
ELASTOPLASTIQUES ANISOTROPES
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CONSOLIDATION A SURFACE LIBRE DES SOLS ELASTOPLASTIQUES
HOMOGENES ANISOTROPES

4.0, Introduction

Au chapitre précédent, nous avons traité la non-linéarité
hydraulique et étudié les principales difficultés théoriques
et numériques rencontrées lorsqu'on couple cette non-linéarité
4 une hypothese de déformation élastique.

Dans le présent chapitre, on complique le probleme davan-
tage en introduisant 1'hypothése d'une déformation anélasti-
que, plus représentative du compeortement réel des sols mous.
On se propose de modéliser alors le probléme du couplage des
écoulements & surface libre et 1l'élastoplasticité, probléme
doublement non-linéaire affactant a la fois 1l’'hydraulique du
sol et le comportement mécanique du squelette.

On rappelle d'abord le formalisme mathématique de 1l'élas-
toplasticité puis les principaux modeles élastoplastiques
représentatifs de .a rhéologie des sols mous.

On décrit ensuite une stratégie de résolutionm du probleme
du couplage, condu:sant a la mise au point d'un algorithme gé-

néral que l'on vali.de par des exemples analytiques développés
au cours de ce travail.

Un soin part:culier a été enfin apporté a l'introduction
du modéle MELANIR (élastoplasticité anisotrope avec écrouis-
sage) dans un nouveau module de calculs par éléments finis du
code CESAR-LCPC, =zraitant le couplage élastoplasticité -
écoulement a surface libre.
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4.1. Généralités

4,1.1. Rappels du formalisme mathématique de
l'élastoplasticité

Le formalisme mathématique de la représentation du
comportement des milieux élastoplastiques écrouissables est a
l'heure actuelle bien établi. Il repose essentiellement sur
quelques notions de base

- la fonction scalaire £ de l'état des contraintes,
appelée indifféremment fonction de charge, criteéere
d'écoulement plastique ou critére de plasticité ;

- la formulation incrémentale des relations entre les
contraintes et les déformations et la décomposition
du tenseur des déformations en une partie réversible

due & l'élasticité et une partie irréversible due a
la plasticité ;

- la loi d'écoulement plastique.

Le critére de plasticité est une fonction scalaire qui
détermine le domaine dans lequel se trouve l'état actuel des
contraintes dues a un chargement donné et & son histoire.

I1 en résulte que la fonction de charge £ dépend du tenseur
des contraintes o34 =t d'eventuels parametres d'écrouissage,

eux-mémes fonction Zes déformations plastiques subies par le
matériau.

Ainsi f(oj3+, k} < 0 correspond au comportement élastique
réversible et cj3, k) = 0 correspond a l'apparition de dé-
formations irréversikt.es.

Cette fonction z2écrit dans l'espace des contraintes une
surface d'état limite. Sa représentation dans le plan (s', t)

(respectivement contra.nte moyenne et contrainte déviatorique)
donne une courbe d'état limite.

Ces surfaces d'érat limite ont fait 1'objet d'importants
développements théor:ques. Une de leurs propriétés essentiel-
les est d'étre convexe lorsque le matériau élastoplastique
étudié répond au principe du travail maximal de Hill, dont
résulte aussi la loi de normalité d'écoulement plastique

de’ = dA — . (4.1)
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avec les notations suivantes :

efj - tenseur des déformations plastiques,

A - multiplicateur de plasticité strictement positif,

f - fonction de charge,

a1J - tenseur des contraintes,

d - symbole de dérivation différentielle,

3 - symbole de dérivation partielle (a4 prendre éventuellement

au sens large de "sous-différentiel” ‘orsque la fonction
n'est pas dérivable au point cu 1'on se trouve).

Dans la relation (4.1), le multiplicateur de plasticité
est inconnu. Pour le déterminer, on écrit la loi incrémentale
contraintes—-déformations, aprés décomposition du tenseur des
déformations en partie élastique et en partie plastique

de = def + dePf , (4.2)

_ ckl , e
dcrlJ = Edeekl. (4.3)

D'autre part, il y a plasticité lorsqueen particulier, on
a a la fois :

£ =0 (4.4)
df = 0 (relation de consistance) {4.5)
Posons les parametres sous leur forme matricielle :

f(axJ, k) = Fle, k),
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(dk ) = dk,
i
k1] _
[El_]] - ]
of oF
— = — = F )
3k ak
1
(do ) = da,
1)
(de ) = de,
13
(de® ) = de®,
1)
{de® ) = de°.

1]

A partir de la relation (4.5), on peut écrire par dif-

férentiation

Fldo + Fldk = 0 (4.6)

Les équations (4.2) et (4.3) permettent d'écrire

do = Ede - Ede”. (4.7)
On déduit de (4.6), (4.7) et (4.1) la relation
T T _ T
FdEde - FcEd)\FG = - dek. (4.8)

Si l'on pose le module d'écrouissage B sous la forme

BdA = - F:dk

on obtient finalement l'expression du multiplicateur de plas-
ticité
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F;Ede
R "o
g a

La combinaison des équations (3.9) et (3.7) donne la
relation fondamentale entre les incréments de déformations et
des contraintes

EFGF;E
do = [E-Y —+—FTE—F—-]d=- (4.10)
B g g

avec

Fla, k)

~
o

-
Q
~
[
o

Lorsque la loi d'écoulement est non associée, c'est a dire
que la régle de normalité du tenseur de l'écoulement plastique
n'est pas vérifiée, on substitue a 1l'équation (4.1) la
relation

de? = dA — (4.11)

ou g représente le potentiel plastique. Dans ce cas,
l'équation (4.10) devient, en revenant aux notations
matricielles :
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£G FTE
do = F - Y ———14;———lde. (4.12)
B + FUEGU

4.1.2. Rappels des stratégies numériques de résolution des
problemes élastoplastiques

Les stratégies numériques de résolution des preocblémes
élastoplastiques sont variéesctdifférent suivant la facon
d'exploiter la loi de comportement incrémental (4.12).

On distingue principalement trois méthodes de prise en
compte de l'élastoplasticité dans les calculs numériques
- la méthode des rigidités variables,
- la méthode des contraintes initiales,
- la méthode des déformations initiales.
L'esprit des deux derniéres méthodes étant pratiquement le

méme, nous ne rappelons ici que les bases des deux premiéres.

La méthode des rigidités variables

Cette méthode utilise directement la relation (4.12). Si
l'on pose en effet

EG F'E
EP=Y g ¢
T
g+ FGEGG
et
RP = £ - EP

on peut alors écrire de facon locale au pond matériel:
do = RPde. (4.13)

Cela suppose une réactualisation de la matrice des rigidités a
chagque itération pendant le processus itératif, dont résulte
l'expression de "rigidités variables".
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La relation (4.13) conduit a résoudre un systéme non-

linéaire global qui se présente sous la forme générale
suivante :

¥{u, a) = R{u) - alt)P = 0, (4.14)
avec
u - champ nodal inconnu ;
R(u) ~ Vecteur des forces nodales correspondant

aux efforts internes dus aux contraintes &
i'instant ¢t ;

a(t) - facteur incrémentant, & l'instant t, le
chargement extérieur P.

La résolution de ce systeéme non-linéaire fait appel en
général a des algorithmes du type Newton-Raphson, étant donnée
la nature “"différentielle™ de la relation contraintes-
déformations.

La méthode <classique de Newton-Raphson consiste &
linéariser au premier ordre par rapport & l'inconnue. Si 1l'on
note i 1l'indice de 1l'itération actuelle, le procédé permet
d'écrire a l'itération suivante

¥
Y¥lu +8u ) =Wu )+ |—| Bu. (4.15)
1 1 1 au 1

u
1

Si l'on introduit dans l'équation (4.15) la matrice B;j telle
que :

u

on définit une forme de linéarisation permettant une
réactualisation particuliére de la matrice a inverser dans le
systéme précédent [systeme (4.14)]}.

Ainsi lorsque

- p =1i, la méthode est dite de "Newton-Raphson" ;

- p < i, la méthode porte le nom de "Newton-Raphson
modifide”.
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La méthode de Newton-Raphson (p = i) n'est pas d'un emploi
simple. Elle nécessite le calcul des dérivées partielles du
résidu. La rigueur et la précision de ce calcul ne sont pas
assurées. L'approximation usuelle consiste & construire la
matrice tangente By a partir de la matrice élastoplastique RP
de la relation (4.13). Mais cela ne résout pas le probléme des
colits des calculs exorbitants associés a 1l'utilisation de
cette méthode lorsque les maillages demandés sont relativement
fins. L'assemblage et la triangularisation de la matrice Bj, a
chaque itération, sont en effet numériquement chers en
général.

La méthode de Newton-Raphson modifiée, mise au point
essentiellement pour réduire le temps de calcul, est, quant a
elle, assujettie a bon nombre d'hypothéses complémentaires
dont l'applicabilité reste a prouver. Ces hypotheses se
rapportent principalement aux méthodes d'actualisation de 1la
matrice Bj.

Il ne nous est pas possible d'expliciter ici tous les
fondements théoriques des méthodes d'actualisation telles 1la
méthode de Broyden, celle de Davidon-Fletcher-Powel (D-F-P) cu
de Broyden-Fletcher-Goldfarb-Shanno (B-F-G-S). Disons tout
simplement que ces méthodes d'actualisation s'appliquent en
général pour la plasticité standard (loi associée) pour
lagquelle la symétrie du systéme matriciel se conserve. Cela
peut constituer une limitation non négligeable du traitement
de 1l'élastoplasticité par cette méthode. Pour pallier & ces
inconvénients, la prise en compte du comportement
élastoplastique par la méthode des contraintes initiales peut
présenter un plus grand avantage.

Méthode des contraintes initiales

Plusieurs présentations de cette méthode sont possibles.
On peut, par exemple, noter qu'ad partir de la relation (4.15)
{linéarisation de Newton) la méthode des contraintes initiales
est une particularisation consistant a poser p = 0 dans la
définition de la matrice B; vue précédemment. Cette définition
posée, on montre alors que, sous certaines conditions, cette
linéarisation peut théoriquement constituer une bonne
approximation du probléme formulé par la relation (4.14).

En fait, la présentation la plus classigque se fonde sur
l'interprétation de ce qu'induisent, comme efforts internes,
les déformations plastiques. Se basant sur la relation (4.13),
on peut écrire

do = Ede - Ede®= Ede- + &o . (4.16)
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Cette dernieére relation s'apparente a une loi de
comportement du type élastique avec "contraintes initiales"
(d'ol le nom de "méthode des contraintes initiales", attribué
a cette méthode) qui constituent alors un chargement
directement transposable au second membre. Ce chargement est
licite lorsqu'il s'accompagne de procédures itératives
ramenant l'état des contraintes a la frontiere de la surface
de charge (f = 0). Ainsi proceéde~t-on & des corrections das
contraintes, corrections introduites dans le calcul sous forme
de forces de rééquilibrage appliquées aux noeuds des é&léments
(d'ou le nom de '"méthode des forces" utilisé parfois pour
désigner la méthode des contraintes initiales)

Comment alors, dans ce cas, calculer les corrections des
contraintes ?

La combinaison des équations (4.9) et (4.16) permet
d'écrire
Ao = - dAEF . (4.17)
0 g
S1i 1l'on développe, au premier ordre, le critére, il vient

Flo+do, k+dk) = F(a,k) + F;do' + F:dk = 0. (4.18)

La valeur du multiplicateur assurant le retour a la
surface de charge, par cette méthode, c'est & dire a partir
des équations (4.17) et (4.18), est donnée par l'expression
suivante

Fla, k)
da = — (4.19)
B+ F'EF
g o
Flo, k)
bo = - ——— EF . (4.20)
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Lorsque la 1loi n'est pas associée, la relation (4.20)
devient

Flo, k)

AG = - — G . (4.21)
0 B+ FTEG g
g

On vient de voir les fondements de la méthode des
contraintes initiales. Voyons alors la stratégie numérique
qu'elle implique.

Il est important, a ce niveau, de rappeler que la base
fondamentale sur laquelle repose cette méthode est le dévelop-
pement limité au premier ordre du critére, ce qui exige une
incrémentation appropriée du chargement extérieur appliqué. De
cette incrémentation dépendra la précision du calcul du
multiplicateur de plasticité et, par voie de conséquence,
celle de correction des contraintes. Il en découle que le
processus d'incrémentation du chargement a une influence
directe a 1la fols sur la précision et sur le mode de
convergence des calculs.

Toutefolis, la méthode des contraintes initiales, ne
faisant intervenir la 1loi de comportement rhéologique qu'au
second membre, est, sur le plan algorithmique, d'une grande
souplesse. D'autre part, son grand avantage numérique réside
dans la conservation, pour tout le processus itératif (en
dehors du probleéme de non-linéarité hydraulique), d'une seule
matrice assemblée et triangularisée (matrice d'élasticité de
Hooke), diminuant ainsi sensiblement le coQt des calculs.

4.1.3. Elastoplasticité des sols mous

4,1.3.1 Introduction

L'élastoplasticité des sols mous a été et demeure l'obijet
de vastes études de recherches théoriques, numériques et
expérimentales. Le souci de reproduire aussi fideélement que
possible le comportement rhéologique des sols fins, a amené
bon nombre de chercheurs a mettre au point des modéles plus ou
moins complexes. Tous ces modéles sont élaborés a partir des
concepts théoriques de surface d'état limite, dfétat stable,
de la notion dfétat critique et du principe du travail maxi-
mal, déja évoqués dans les rappels du formalisme mathématique
de l‘'élastoplasticité.
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Il ne nous est pas possible, du fait de la grande étendue
de cette activité géotechnique, de détailler ici tous les
modéles élastoplastiques des sols mous. Le lecteur désireux
d'approfondir c¢e point pourra consulter avec profit les
synthéses bibliographiques faites par Dang et Magnan (1977),
Mouratidis et Magnan (1983) et Magnan (1986).

En ce qui nous concerne, nous nous sommes limités aux
modéles élastoplastiques des sols fins, déja introduits dans
les codes de calculs par éléments finis ROSALIE et CESAR.

4.1.3.2. Elastoplasticité des sols mous dans ROSALIE

L'analyse numérique des problémes de comportement
élastoplastigque des sols mous s'effectue essentiellement dans
ROSALIE et CESAR, au moyen de deux modeles

- le modéle Cam-clay modifié, assez représentatif du

comportement élastoplastique écrouissable des argi-
les isotropes,

- le modeéle MELANIE, adapté au comportement élasto-

plastique anisotrope écrouissable des argiles mol-
les naturelles.

Le modéle Cam-clay modifié

Le modéle Cam--lay modifié fait partie de la famille des
modeles de Cambridge pour l'étude des argiles (Cam-clay, Cam-
clay modifié et Tam-clay modifié révisé). Ceux-ci constituent
la base d'une irande partie des modéles rhéclogiques
développés au cours Zes dix derniéres années.

Le modéle Canm-clay modifié a été introduit dans le code
ROSALIE sous sa forme bidimensionnelle en déformation plane
les états de contrainte sont caractérisés par la contrainte
moyenne 8'= (o] + 03)/2 et la contrainte déviatorique t = (o}
- o4)/2. Toutes les équations ont été, par conséquent,
formulées en parametres s8' et t, la variable de volume étant
l'indice des vides e (cette variable Jjoue le rdle, en
mécanique des sols, de parametre d'écrouissage dans la théorie
de l'élastoplasticité que l'on vient de présenter).
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Conformément & ce qui a été montré par ROSCOE (1958), le
lieu des états normalement consolidés d'une argile donnée est
représenté par une surface unique dans l'espace (s', t, e)
appelée surface d'état limite (fig. 4.1). Dans l'espace (s',
£, e), le chemin d'état d'une argile normalement consolidée
soumise & des essais de cisaillement triaxial drainé ou non
drainé reste situé sur la surface d'état limite et
s'accompagne de déformations irréversibles (plastiques). Les
états situés a l'extérieur de 1la surface d'état limite ne
peuvent é&tre atteints. A l'intérieur de l'espace délimité par
la surface d'état limite, le squelette du sol a un comporte-
ment élastique, les déformations sont réversibles, ltargile
est surconsolidée et son comportement peut étre déterminé par
la connaissance de la courbe de gonflement-rechargement ({(ou
courbe de déformation réversible) de pente C4 dans l'espace e-
ln o5 [ou dans l'espace e-lm s8' (X = Cgq/ln 10)] et par un
module de cisaillement (fig. 4.2). Les courbes de déformation
réversible schématisent le chemin dans le plan (e, 8') suivi
lors d'un cycle de déchargement-rechargement et sont décrits
au moyen de l'équation e = eP - Xxln s'/sj, ou sy est une
contrainte moyenne de référence, prise égale % 1.

L'intersection de la surface d'état limite avec le plan
(e, 8') constitue la courbe vierge isotrope, qui représente le
chemin du plan (e, 8') suivi 1lors dfun essai drainé de
compression isotrope. Dans l'espace e-lmn o;, la courbe vierge
isotrope est une droite de pente C, et, dans l'espace e-ln s8’',
une droite de pente A = C./ln 10 (fig. 4.2), dont l'équaticn

est

e =e,, - In s'/sl.

Iauroe 4 etat
ritique

s e ~) In(s'/g,)
‘g 1

l"!p

-x ln(;‘/s1)

courte d'etat criticue
(pente 1)

tae
BETIY )
vierge 1s50trooe

mur elastiguse 0 ~
$3%1 s; lng’
Fig. 4.1 Surface d'état limite Fig. 4.2 Courbes réversible
du medéle Cam-clay et vierge isotrope

modifié dans l'espace e~ln s'
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Le modéle Cam-clay est basé sur le concept d'état critique
introduit par Schofield et Wroth (1968) : "Si un sol est con-
tinuellement cisaillé Jjusqu'd ce qu'il s'écoule comme un
fluide, il atteindra un état critique bien défini et déterminé
par deux écquations

q = Mp

szi)

3
"

e + an/p1

ou M, T et A\ sont des constantes caractéristiques des
propriétés du squelette du- sol, q représente le déviateur A
l'essai triaxial (g =°1 - Oé), P la contrainte moyenne actuel-
le [p = (9 + 293)/3] et p; une pression de référence.

Les états critigues sont situés sur la courbe d'état
critique de la surface d'état limite (courbe FF' (fig. 4.1)],
qul se projette sur le plan (8', t) suivant une droite passant
par l'origine des axes (fig. 4.2), de pente

M' = M/V3 =6 sin ¢ /[3(3 - sin ¢)], (4-220)
en notant ¢' l'angle de frottement interne du sol.

Les surfaces cylindriques & génératrice paralléle a l'axe
des contraintes déviatoriques et appuyées sur 1les courbes
réversibles sont appelées murs élastiques ; les intersections
des murs élastiques avec la surface d'état limite sont des
courbes dont 1les projections sur le plan (8', t) sont des
ellipses passant par l'origine des axes (fig. 4.3). Ces
ellipses délimitent le domaine élastique du sol et
matérialisent l'écrouissage du modele Cam-clay modifié.

zourbe 4'etat
criticue (pente M//3)

tcrouissage

e se/2 55 $1 sé s

Fig. 4.3 Courbes d'état Limite du modéle Cam-clay
modifié dans le plan (s', t)
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Si l'on désigne par sj; la valeur de la contrainte moyenne
correspondant & l'intersection d'une ellipse avec l'axe O0s’
(dans ce cas, sgp est la pression moyenne de préconsolidation
si 1l'ellipse 0 correspond a 1l'état initial de l'argile), ces
deux demi-axes ont pour valeur

s /2
0

saM/ZIJ

et l'équation de l'ellipse dans le plan (8', t) est
' ¢ e - 2 2 . 2 .
(s' - s,70 "+ 30M = s %0 (4,23)

Le modele est enfin complété par les hypothéses suivantes

- la surface d'état limite peut servir de potentiel
plastique et la loi de normalité est supposée véri-
fiée ;

- le scl a un comportement élastique isotrope a 1l'in-
térieur des courbes d'état limite ;

- l'isotropie se conserve pendant 1l'évolution de
l'écrouissage.

Cependant, si le modele Cam-clay modifié a pu étre
appliqué avec succes dans la modélisation du comportement des
argiles remaniées 1isotropes, 1l'extension de son application

aux argiles molles anisotropes naturelles posait gquelques
problémes

- la surface d'état limite du modele Cam~clay semble
ne pas convenir aux sols anisotropes ;

- la loil de normalité adoptée dans ce modéle comme
loi d'écoulement plastique ne serait pas valable
pour les argiles naturelles.

Ces dernieéres considérations ont motivé la mise au point
d'un modéle plus approprié au traitement de 1'élasto-
plasticité des sols mous : le modele MELANIE.
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Le modéle MELANIE

Il s'agit d'un modéle de sol élastoplastique anisotrope
écrouilssable dont la conception a subi des influences de trois
origines différentes : celle des modéles de l1l'Université de
Cambridge, celle des travaux réalisés a l'Université Laval de
Québec sous la direction des professeurs F. Tavenas et 8.
Lerocueil et celle des travaux antérieurs du LCPC sur le
comportement unidimensionnel des argiles molles naturelles.
L'élaboration de ce modele en vue de la modélisation numérique
a été effectuée par Mouratidis et Magnan (1983) et complétée
par Lépidas et Magman (1987).

L'analyse des résultats expérimentaux servant de base & la
conception du modéle a conduit a admettre les points suivants:

- les courbes d'état limite ont une forme elliptique dans
l'espace (8', t) ; elles passent par l'origine des
coordonnées et par le point de l'axe 0s', d'abscisse

s; = 0,3(1 + Kﬁa; [Tavenas et Leroueil (1379)]

et leur grand axe est confondu avec l'axe Kg (fig. 4.4) ;

:/:3

3.2

~2.2¢

Fig. 4.4 Représentation schématique
des courbes dfétat limite
des argiles molles naturelles

- les courbes d'état limite correspondant a des états de
préconsolidation différents sont homothétiques (par rap-
port & l'origine) dans le rapport des contraintes de
préconsolidation ;



Chapitre 4- 150

- les déformations du sol sur la surface d'état limite ne
vérifient pas la 1loi de normalité que l'on utilise géné-
ralement pour les calculs élastoplastiques. Il semble
que les vecteurs de déformations Dy scient systématique-
ment compris entre la normale au point i et le rayon 0i
[Fauveau et Brucy (1977) ; Tavenas (1981) ; Mouratidis
et Magnan (1983)]. On admet qu'ils correspondent & la
bissectrice D; de ces deux directions (fig. 4.5)

w
™M

Fig. 4.5 Déformations du
sol sur la courbe
d'état limite

- lt'ensemble des courbes d'état limite définies pour des
valeurs différentes de la pression de préconsolidation
constitue dans l'espace (s8', t, @) une surface d'état
limite qui sépare le domaine des états possibles du sol
(situé & l'intérieur de la surface) du domaine de l'es-
pace des états (s', t, @) ou le point représentatif du
sol ne peut se trouver (fig. 4.6).

- \ surtace 4 etat limite

¢ “~- etats possibles

Fig. 4.6 Surface d'état
limite des argiles
naturelles
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La détermination de l'équation de la surface d'état limite
s'effectue en tenant compte du fait que les courbes dfétat
limite sont 1les ©projections sur le plan {s', t) de
l'intersection de la surface d'état limite avec les plans
(plans de déformation élastique) inclinés par rapport a la
verticale et s'appuyant sur les courbes de compressibilité
réversible du plan (e, 8') ; l'inclinaison de ce plan résulte
du caractere anisotrope du comportement du sol (fig. 4.7).

@

SEFCRMATION |
ELASTIQUE A

Fig. 4.7 Description de la surface

d'état limite

Les bases expérimentales ©précédentes permettent de
préciser les équations du modele MELANIE.

L'équation de la surface d'état limite s'obtient de facgon
analogue a celle des modéles Cam-clay

- l'intersection de la surface d'état limite avec le plan
(s', e) est une courbe d'équation

e = er - Aln s /sx

que l'on appelle courbe vierge isotrope (CVI) ;

- dans le méme plan (8', e) on peut définir un réseau de
droites 1idéalisées représentant les déformations du sol lors
des cycles de déchargement - rechargement sous contraintes
isotropes que 1l'on peut imposer au sol a partir des états
situés sur la courbe vierge isotrope.

Leur équation est

e = e’ - als' - ﬁ)
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en désignant par (s', @) les coordonnées du point initial de
chaque droite sur la courbe vierge isotrope. Ces droites sont
appelées courbes de déformation réversible isotrope (CDRI) ;

- la projection sur le plan (8', t) de l'intersection de
la surface d'état limite et du plan incliné correspondant a
une courbe de déformation réversible isotrope donnée, est une
ellipse d'équation

A%(s'cos & + tsin 8 - s'/AC)® + B®(tcos 8 - s'sin 8)% - s'2/C% = 0.
P P
(4.24)
avec
A = 2(sin 8 + cos @) ; (4.25a)
Acos 8 2
B = {— - Ccos 8) ; (4.250)
Csin 8 A .
C=20,6; (4.25¢)

et les notations suivantes

8 - angle entre l'axe o0s' et l'axe principal de l'ellipse
(tge = (1-Kg)/(1+Kgy), Ky désignant le coefficient de pression
des terres] ;

e, s', t - indice des vides, contrainte moyenne et dévia-
torique, respectivement ;

e ,Agy @® - constantes du sol ;

s! - contrainte de référence (1 kPa pour les
applications) ;

Sp - pression de préconsolidation (contrainte moyenne
dans un essai cedométrique).
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L'élasticité associée au modéle est 1l'élasticité ortho-
trope linéaire de révolution. La relation reliant les
contraintes aux déformations & l'intérieur de la surface

d'état limite est donnée, sous 1l'hypotheése des déformations
planes, par l'équation

- 3 r - M = v 1T ‘l
A ™ i SIS I
g H ' i
- , " Ph
Pt ey (1-~s;h-2nv;_;1 1w, =20VEL I
| 1 | . . ! .
S b
. I ! N 3 t r L] i H I
. ! - AN TSNS i !
»\ 1 |l - ‘)Vh n \ Nk a ; e ; @.Ze_)
o w ——— — v
AT oyt a2nut 1oy =23V ! ;
| )’ i tew2 =20VG, e vh l ! '
S R
ot 0 3 Gyt Y
- ! K

r

L
Dans l'équation précédente les notations suivantes ont été
utilisées :

n - EL/E,

E,, Ep - modules d'élasticité verticale et horizontale,
respectivement,

’

Yvh

ccefficient de Poisson dans la direction verticale
sous une contrainte verticale,

Vha ~ coefficient de Poisson dans la direction horizontale
sous une contrainte horizontale,

s

Gyp — module de cisaillement dans le plan vertical.

L'écoulement plastique suit une loi d'écoulement non
associée du type

F op
G = 2 .

o n—
F e

iy

avec T = OM, M étant le point courant. @pZ?)

Compte tenu de l'importance du modéle MELANIE dans cette
étude, on explicitera les dérivées partielles intervenant dans
la relation (4.27) et on précisera la méthode pratigque pour
déterminer l'ensemble des paramétres de ce modéle lorsgu'on
calculera les divers termes du second membre, notamment celui
des forces de rééquilibrage d au couplage élastoplastique.
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4.2. Couplage de 1'élastoplasticité et des écoulements a
surface libre

4.2.1. Présentation du probléme

Le traitement des problémes de surface libre dans un sol
élastoplastique est un probleme délicat. Il s'agit de résoudre
un probleme doublement non-linéaire affectant & la fois
1l'hydraulique du sol (écoulement & surface libre transirtoire)
et la mécanique non-linéaire du squelette (élastoplasticité).

A l'intérieur de chacune de ces deux non-linéarités
existent plusieurs autres non-linéarités et leur présence
simultanée en provoque d'autres.

Ainsi, par exemple, la non-linéarité hydraulique, comme on
l'a déja vu, entraine, a elle seule, la non-linéarité des
perméabilités du milieu poreux, celle de la compressibilité du
fluide, celle du degré de saturation et celle des conditions
aux limites (surface de suintement).

La non-linéarité mécanique, quant a elle, implique, la
non-linéarité des rigidités des structures et de certains
parameétres mécaniques tels que l'indice des wvides ou
l'écrouissage, par exemple.

Leur présence simultanée déclenche, en plus des non-
linéarités précitées, celle du cocuplage hydraulique-mécanigue,
indispensable au calcul des rigidités et celle affectant le
chargement (souleévement hydrostatique, poids volumique),
nécessaire au calcul des sollicitations exercées sur la
structure.

Quelle stratégie faut-il adopter pour résocudre en méme
temps toutes ces non-linéarités étroitement couplées ?

Si la stratégie numérique de résolution de 1la non-
linéarité hydraulique impose nécessairement la méthode des
rigidités variables, il n'en est pas toujours de méme pour
l'élastoplasticité des massifs. Celle-ci, dans CESAR, concerne
principalement les massifs élastoplastiques secs ou saturés.
Pour cette raison (absence de non-linéarité hydraulique), leur
traitement fait appel, en général, A des algorithmes itératifs
incrémentaux du type Newton—-Raphson, contrairement au
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traitement des problémes hydrauliques non-linéaires ou les
algorithmes du type "point fixe" sont d'une plus grande
commodité.

Or on ne peut pas traiter ces deux processus itératifs
séparément a cause du couplage : tout changement de position
de la surface libre se répercute sur l'équilibre et la loi du
comportement et inversement, toute modification de l'équilibre
et de la loi de comportement perturbe le mouvement de la
surface libre.

La stratégie numérique que nous proposons ici contribue a
résoudre ce probléme.

4.2.2. Stratégie de résclution

4.,2.2.0 Introduction

Nous avons discuté au chapitre précédent les principales
raisons qui nous ont amené & traiter les problémes
hydrauliques non-linéaires par la méthode du point fixe,
respectant d'ailleurs, en la matiére, la tradition dans CESAR.

Dans le <cas présent, ces raisons se trouvent plutdt
renforcées. En eifer, l'utilisation de la matrice tangente

qu'exige la méth:-ze de Newton ne présente pas un intérét
évident. Non seulement celle-ci demande le calcul de plusieurs
tenseurs du “rrisiéme ordre (perméabilité tangente,
compressibilité =tansente, couplage tangent, etc.) mais aussi

et surtout elle rpr:voque la dissymétrie du systéme matriciel a
résoudre, occasicnnant ainsi un coQt de calculs élevé.

Cette dissymetri:e provient d'une double origine hydrauli-
que et mécanique

- la différent:ation par rapport & la charge hydraulique ;

- le caractere non-associé de la loi élastoplastique
utilisée (mocele MELANIE).

Le souci de contourner ces difficultés nous a conduit,
d'une part, & garder l'incrémentation seulement par rapport au
temps et, d'autre part, 4 transférer 1l'élastoplasticité au
second membre (méthode des contraintes initiales) dans le bhut
de résoudre l'ensemble des non-linéarités par la méthode du
point fixe, Jjusqu'ici réservée, dans CESAR, au traitement des
problemes hydrauliques non-linéaires.

Traduisons ces considérations dans les équations du
probléme.
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4.2.2.1. Egquations du modele

L'élastoplasticité du sol n'affectant que la rhéologie du
squelette, seule la lol de comportement est modifiée par la
relation incrémentale (4.10), que l'on peut écrire a4 l'aide de
l'incrément de contrainte effective sous la forme

do' = (E*! - aEP*!)qe
13 1) 1) k1’
Fle', k} <O
a =0 Si
Fla', kl = 0
F;‘dc' <0
(4.28)
Fle', k) = 0
a = 1 si
F;_ de' > 0

Il en résulte ure modification qui concerne exclusivement
la fonctionnelle relati.ve a la déformation du squelette

Io’ Su dQ -j?(m:é Su dQ~jT5udS-jf5udﬂ=6F=O.
iy 1.} vl 1. L 1 1 1

Q Q S,

En incrémentant car rapport au temps, il vient

g (t+at) s o (t) + Ad . (4.29)
ij 1] 1]

La combinaison :xes deux équations précédentes permet
d'écrire

g Q
(terme 1) E f bu do - 0. (4.30)

Q

QOr, la loi de comportement, écrite a partir des relations
(4.16) et (4.17), permet d'expliciter le terme (1)
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. _ k1l ) :
J‘ Aauﬁul‘JdQ = [ Eleekléul.JdQ ‘[ Aoouﬁul.jdﬂ, (4'31)
Q Q Q
avec : t+At
x1 a9
Aoy, T E T (4.32)
0t} 1) 3¢
t

En écrivant la charge hydraulique en fonction du temps
sous la forme

hit+at) = hi{t) + Ah,
on obtient & partir des équations (4.30), (4.31) et (4.32) 1la

variation de la fonctionnelle relative aux déformations du
squelette élastoplastique

P
Ag' su  do - | ¥ - T ‘
J 1,8, Q | Y(D)Ahéljéulvjdﬂ J TléuldS + I 01J5ul.lGQ -

& Q S Q

p

vd

Y(p)héuﬁul o - foﬁulcm:O (4.33)
Q Q

La discrétisation de l'espace en éléments finis suivant le
procédé décrit au chapitre précédent, donne, & partir de
l'équation (4.33), l'équation matricielle suivante

R AU - C_(H)AH = F(t+At) + F - F _(t) + C_{HIH(E), (4.34)
G G Aa0 g G
avec

Flt+At) - chargement et conditions aux limites a
l'instant t+at ;

FAU - vecteur des efforts internes d0 exclusive-
ment aux déformations plastiques ;

Agy - incrément des corrections des contraintes ;

F_.lt) ~ vecteur des efforts internes a l'instant t ;
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Cette derniére équation déduite de la mécanique du
squelette, ajoutée & celle déja déduite de 1l'écoulement,
permet de constituer le systéme matriciel & résoudre.

4.,2.2.2. Systeme matriciel et algorithme de résolution

L'équation (4.34) et 1l'éguation matricielle associée a
l'écoulement (chapitre 3, paragraphe 3.5.2.4) donnent le
systéme matriciel a résoudre

R -al (K] AU
G G
-aCT(H)  -a’[E (H) + AtK (H)] AH
G G G —
L 4 L a
0 C (H) ult)

Fit+at) + F - F ()
Ag g
+ 0

-~aAtQ{t+at]
0 —uAtKG(H) Hit)

On remarque qu'on a, & l'intérieur de la courbe d'état
limite

On retrouve dans ce cas le systeme matriciel rencontre
lors de l'étude du probleéeme élastique (chapitre 3).
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L'application de la méthode du point fixe & ce systéme
permet d'obtenir le systeme itératif suivant

R -aC (H?) IR
G G L 1
~aCT () —a®(E (W) « Atk (W) | |aw’"!
G 3 G 1 G 1 1
L Ila
]
0 CG(Hl) Ul_1 o
M
+
-aAtQ?
0 -aAtK {H?) H '
L G 1 § 1~1

dans lequel j désigne l'indice de l'itération et i l'indice du
pas de tenps.

Le systéme précédent peut aussi s'écrire (tel qu'il est
programmé en variables Fortran) sous la forme (condensée,
comme au chapitre 3)

J i+t
K, (VUM 1 xvoum! ! Ky (VUM vum o VE?,

ou

R -al (H?)

G G i

K (VuM?) =
N i

-ch(Hf) -az[ec<uj)+ AtK (K]
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0 C (R*)
KH(vumf) = ¢,
0 -aAtKG(HJ)
AUJ+1
IS
vouMa*t =
! AHI !
[» §

I1 en résulte 1l'algorithme pas & pas itératif a
l'intérieur de chaque pas de temps décrit par la figure 4.8.
On peut remarquer que cet algorithme differe des algorithmes
classiques qui traitent l'élastoplasticité par la technique du
calcul du résidu. A chaque itération, en effet, on- réactualise
la matrice des rigidités Ky (pour le probléme hydraulique) et
on calcule simultanément yés contraintes qui agissent comme
chargement non-linéaire (pour l‘'élastoplasticité) se rajoutant
aux autres termes du second membre. Lorsqu'il y a convergence
(vérification & 1la fois de 1la 1loi de comportement, de
l'équilibre et d'une tolérance sur la solution), 1le nouvel
état d'équilibre permet de reconstituer le second membre pour
le pas de temps suivant et ainsi de suite (fig. 4.8) ...
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ViM(0)
= Initialisations
VDUMIQ) = 9
NPAS Nombre de pas
NITER Nombre d'itérations
TOL Tolérance demandée
T
L =0
Incrémentacion
du
temps
Calcul de KQ(VUHJi
Assemblage

I
i
i
Q E'angularxsatxcn
1

]

Calcul de

Ky (VUH%) VUM, g

£8% v F 3 - vEGh A
Ty = o4 “ B
“ -«aiQ}
¥
Calcul Te Résolution
vouMi* du
L systéme

1

Caleul der roobeainfes

adtd

G = g 4"{"

1

e&Y >0
CL,

Il
T =0

Fy.

Qui

/’
J*iéiﬂ

Non

Test de convergence
y sl o j
TRplo Y vmm‘l.u < TOL

. j*1 _ 3
IVE ) ’w‘{l < TOL

Jui i Non
< MPAS J > NITER
? ?
tous | Non Oui | Non
| ’/ L
y -
STOP
charges
déplacements Sortie des
R contraintes résultats du
Calcul des déformations fas de temps
vitesses
gradients
etc.

Fig.

4.3 Algorithme de réselution
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I1 peut étre important, eu égard & la complexité des
modeles élastoplastiques envisagés, d'apporter une attention
particuliere au calcul des efforts internes liés & la méthode
des contraintes initiales.

4,2.2.3 Calcul des efforts internes. Cas du modeéele MELANTIE

On entend ici par efforts internes le terme du second
membre d aux forces de rééquilibrage F,,, provoquées exclu-
sivement par l'apparition des déformations plastiques. Le
calcul de ces efforts n'est pas toujours aisé lorsque le
modele élastoplastique est compliqué.

Or, la complexité du modéle MELANIE réside non seulement
dans l'anisotropie et le <caractére non-associé de 1la loi
d'écoulement plastique, mais aussi dans la complexité du
critere (surface de charge ellipticque) et surtout dans le
calcul de l'écrouissage fortement non-linéaire.

Compte tenu de 1l'importance centrale qu'il occupe dans
cette étude, nous explicitons dans c¢e paragraphe les

principales étapes du calcul des forces de rééquilibrage que
ce modele induit.

Calculons d'abord les différents termes de 1la relation
(4.27).

3£ € 1s! 3£ =t
eF_ ,2 —— = _— * (4.38)
“x 30! 38 30) ER-ST- .

Or, on a les relations (4.39), (4.40), (4.41) et (4.42)
respectivement

3 , X
. -’-gaz 2=ngd (3' COSS + £ Sind = =y o
3s' AC
-2 B*sing {zcoss =-s'singl,
3% X
o 2ZazaAlsind (s’ cosd = s1nd e -
e A c
+2Bicos8d (= 2083 -s'sind},
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el .
» 15 ==,
el 2
it SONR SR
Y- .
h iz
LN - 58’ _ 3% :t
eFr = T T {(4.43)
s ¢!, %s sq., EANEE

On a de la méme maniére les relations (4.44) et (4.45)

st N

P e D oemm
¢! z

v
[ '

. 5% - ¥ 7.,

gt i+t
::’—f-.-;—:-i-:— aveca—:a;-
oF. = =, - (4.46)
3T it b a7 <

Si l'on note 7 un indicateur tel que :
N = 0 (loi non-associée)
n =1 (lol associée ou plasticité standard},

on peut écrire l'expression de vecteur d'écoulement plastique
sous la forme :

- -

- T n <l
°G_, = R ) - ~
I = .[ el 2 azé wpd Jgl lagi 2igl
a ,I:a; Hdh T Tl eFD Aol il fen
i SR :
S .l - T
ot = 2t N
Gg':—-—-q—- - P ———————
= e a— e
v Hr il UIJ "=;.*::.?:f vc._"‘-"::’_‘*'t
h v :
> T
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3F
3.
b3
o 1 « (3
b — = 30
WF Il (a2 (3R F y
tcl (-—)*\—— "\‘a—“/’
v Nx \aaj ! 1'X)’ i
ar
Xy
g
X
F s
Nopi R S T ) Y
10pi 4 9, Xy

Pour déterminer Aog, & partir de la relation (4.21), il
faut calculer le terme d'écrouissage

af ds’

-f = — = avec sy =k [relation (4.24)]. (4.50)
as; di

Par dérivation ccmposée, il vient

ds' ds e, ds e def
B S = = - 7 (4.51)
da de®  da de? deP  da

vol vel

Or la variation de la déformation volumique plastique est
liée & la variation plastique de l'indice des vides par la
relation

def = dt:io1 (1 +e), (4.52)

ou e représente l'indice des vides initial du sol.
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La relation (4.11) permet d'écrire

P [4 a6
de"= def + de’ = da.tr — . (4.53)
vol, h v aa,

En tenant compte maintenant des équations de la courbe
vierge 1isotrope et des droites de déformation réversible
isotropes, on a (fig. 4.9)

P . - J - g’
e’ = e Aln sp + u(Sp 51) , (4.54)
Cn en déduit
de” A ds’ s
— s - —— P = —— P _ . (4.55)
ds' s' de® as' - A
p P P

[ e - elns’
o}

onte 3

i
i
t
|
1
|
!
!
\

$

Fig. 4.9 Définition de eP(s'

p

Les relaticns (4.52), (4.53) et (4.55) permettent
d'obtenir finalement l'expression du parametre g :

2A aG s’
B = — (5'cos8 + tsing){l + e ) tr —» —F (4.56)
c ¢ 3" as’ - A
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Il est important de remarquer que la valeur du parametre
d'écrouissage actuel dépend non-linéairement de la valeur de
l'indice des vides actuel et que la relation (4.56) nécessite
le calcul de s'p. Ce dernier peut étre effectué de la facon
suivante.

La valeur de s', correspond au point d'intersection (dans
l'espace e-g') des cghrbes

e=e -als’ -1 et e=e - Aln s .

Ao

Cela donne une équation non-linéaire, A& résoudre par un
procédé itératif du type Newton par exemple, pour trouver la
valeur du paramétre d'écrouissage

- als' - 1) = e, " Aln !s;]. (4.57)

Moyennant le calcul de la valeur actuelle du paramétre
d'écrouissage, on peut calculer la valeur du critére et les
autres termes qui en dépendent. I1 reste cependant a
déterminer les paramétres mécaniques du modéle.

Détermination des parametres mécaniques du modeale MELANIE

Il existe plusieurs parametres indispensables au
fonctionnement du moceile MELANIE

- 1ltétat initia. de l'argile est défini & partir de la
donnée de la contrainte verticale effective o443, de l'indice
des vides initial eg =t du coefficient de pression des terres
au repos dans le doma.ne surconsolidé Kgc ;

- l'ellipse correspondant & 1l'état initial du sol est
déterminée par, d'ure part la donnée de 1la pression de
préconsolidation o, léduite d'un essai oedométrique et,
d'autre part la dgknee du coefficient de pression des terres
au repos du domaine normalement consolidé KBS, qui définit
l'angle entre le grand axe de l'ellipse et Ll'axe 0s8'. Ce
coefficient peut étre soit mesuré en place ou en laboratoire,
soit calculé par une Z:zrmule telle que

RK0C¢ = 1 - sin¢', (4.58)

ou ¢' représente l'angle de frottement interne de l'argile.
Quant au parametre de l'écrouissage initial de l'ellipse, il
vérifie une loi empirique simple

sy =0,60, ; (4.59)
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- le comportement orthotrope de révolution du squelette de
lt'argile a 1l'intérieur de la courbe limite dépend de cing
paramétres indépendants E'y, E'p, V'pps V'gp et G'yp- Si 1l'on
admet qu'il existe, pour des applicatilions pratiques en
mécanique des sols, des relations simples entre certains de
ces parametres, par exemple

E'w/E'y = n = cste, G'yp/E'y, = m = cste, V'ypp =v',, = cste.

il suffit alors de déterminer un module, par exemple le module
oedométrique dans le domaine surconsolidé Eaed' afin d'obtenir
les paramétres précédents. La valeur du module E; se déduit de
la courbe ocedométrique (fig 4.10) au moyen de la relation

{1+e o' - o ) ,
£ - 0o vO [1 Con ] (4.60)
M CIn (o' /e )
s P v0

ing,

Fig. 4.10 Courbe cedométrique

- la pente A de la courbe vierge isotrope est donnée par
1'indice de compression C, [déterminé par l'essai oedométrique
(fig. 4.10)] au moyen de la relation

A=¢c.,/ 1n 10 ; (4.61)
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- la pente o des courbes de déformations réversibles
isotropes est calculée en fonction des caractéristiques du
sol. En effet, lors d'un chargement isotrope, on peut écrire
la relation (4.62) suivante :

Be =g+ Ae = (F” + 2F12 + FZZ)AU' (8lasticité € = fo')

Comme, par ailleurs
As' = (Ac; + Aa;)/z = AG', (4.63)

et

Ae = Ag 1(1+e0)=<xAs', {(4.64)

vo

on cbtient l'expression suivante pour la pente

a = (1.+e0)(FH +2F +F ) (4.65)

12 22

- la valeur de l'indice des vides limites e,q, fonction de
la pente a calculée précédemment, de la contrainte verticale
initiale s'yqg, de la pression de preconsolidation isotrope
s',, et de ‘indice des vides initial eg (fig. 4.11), est
ca&culée au moyen de la relation :

e, = - ol g
A0 e, a(sp s

v

D)+Mn st (4.66)

p

- la valeur initiale de l'indice des vides eg , corres-
pondant a la courbe de déformation réversible actuelle et a
une contrainte moyenne de référence s'; = 1 est déterminée par
la relation (fig. 4.11)

eg = e, v alsyy = L)- (4.67)

‘

W] mm———— o

5131 svo 5 [

Fig. 4.11 Détermination des indices des
vides e)g et &P
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Au terme de ce paragraphe, nous avons précisé l'ensemble
des parametres mécaniques intervenant au niveau de 1la loi
élastoplastique que nous avons adoptée pour la rhéologie des
sols mous. Il est intéressant de préciser A présent comment
nous avons intégré numériquement cette loi.

4.2.2.4 Intégration numérique des lois élastoplastiques.
Cas du modele MELANIE

La complexité mathématique des modéles élastoplastiques
fait que le recours & l'intégration numérique des 1lois
élastoplastiques est de plus en plus systématique.

Il existe en ce domaine plusieurs schémas numérigques, tant
implicites qu'explicites. La méthode choisie dans le code de
calculs par éléments finis CESAR utilise un schéma
d'intégration explicite dont les fondements théoriques ont été
déja exposés a travers les relations (4.18) et (4.19) : on
développe le critére au premier ordre et la valeur de celui-ci
a l'état actuel des contraintes permet d'évaluer le
multiplicateur de plasticité.

Cette méthode, basée sur un schéma d'intégration
explicite, peut, dans certains cas, cumuler des erreurs
irréversibles lorsque les incréments de déformations sont
importants ou lorsque le modéle élastoplastique considéré
présente un mecde d'écrouissage complexe (Ph. Mestat, Manuel
théorique de CESAR, Module PLAS, Janvier 1988).

Or il n'est pas impossible que l'un de ces inconvénients
puisse se présenter dans la stratégie de résolution du
couplage que nous avons proposée.

En effet, d'une part, a cause de la non-linéarité
hydraulique, nous sommes conduits, pour chaque itération, &
remettre tout le second membre (méthode du point fixe) et non
le résidu (méthode de Newtcon appliquée a 1l'élastoplasticité
des massifs secs ou saturés), ce qui pourrait induire, entre
deux itérations successives, des déformations importantes et,
d'autre part, a cause de la forte non-linéarité de
l'écrouissage du modéle MELANIE, des erreurs irréversibles
peuvent étre envisageables (on discutera cette question sur un
exemple dans le cadre de la validation de la programmation).

Afin d'éviter de telles erreurs éventuelles , nous avons,
a titre exploratoire, et spécialement pour le modele MELANIE,
introduit dans le schéma classique d'intégration de CESAR, une
sous—incrémentation automatique dont le principe est exposé
ci-apreés.
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On divise d'abord l'intervalle d'intégration {tj, t;41] en
N sous-intervalles de longueur égale ; en posant 99 =0of etAE4
= (& +1 ~ EJ-’_)/N, on increémente ensuite les contraintes de j
a N tel que

ao,l ] ao,' aa' (4.68)

Si AAJ< 0, on pose alors Alj= 0 (pour l'incrément j, il
n'y a pas de plasticité). Sinon J(pour cet incrément il y a
donc plasticité ), on calcule successivement les déformations
plastiques, les contraintes et la valeur de l'écrouissage

3G
P = P+ AM —_—1
w2 o N (4.69)
a't
3
- - aG
a = g +Ele - )J/N-AKEl— , (4.70)
3+t 3 *1 ) 3 ag

= k (aeP
3+t 3 g+t

A la fin du cumul des N sous—-incréments, on obtient 1l'état
de contraintes

Le <choix d'un nombre précis de sous-incréments est
cependant prcblématique, mais il semble que 5 a 10 suffisent
en général (Ph. Mestat, Manuel théorique de CESAR, Mcdule
PLAS, Janvier 1988).
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4.2.3. Programmation effectuée

La programmation a consisté a étendre les possibilités de
la famille d'éléments finis dont les propriétés élémentaires
ont été décrites au chapitre précédent. Ces nouvelles
fonctions élémentaires sont celles qui permettent & la famille
d'éléments, en 1'occurrence la famille d'éléments de
consolidation bidimensionnelle, de traiter 1les problémes
élastoplastiques.

Ainsi, nous avons introduit le calcul des contraintes aux
points d'intégration des éléments, le calcul des contraintes
aux noeuds a partir des points d'intégration et inversement,
le calcul élémentaire du vecteur des forces nodales dues aux
corrections des contraintes, le calcul du vecteur des efforts
internes par intégration des contraintes vérifiant
lt'équilibre, le calcul des valeurs de l'écrouissage au niveau
des points de Gauss de l'élément, etc.

Apreés avoir adapté cette famille d'éléments aux divers
calculs d'élastoplasticité, on passe ensuite & la création,
dans le code CESAR d'un nouveau "bloe" de calcul qui est, par
définition, l'écriture programmée de la stratégie de
résolution détaillée au paragraphe précédent. Cela donne un
nouveau module de <calculs par éléments finis traitant
l'élastoplasticité couplée aux écoulements a surface libre.

La mise au point de la programmation du processus itératif
tasé sur la méthcde du point fixe a conduit & ecréer ou
modifier pratiquement tous les sous-programmes traitant
l'élastoplasticité. La programmation de celle-ci dans CESAR, a
été en effet exclusivement élaborée dans la perspective des
algorithmes du type Newton-Raphson.

Un effort particulier a été réservé aussi bien a la
généralité de la programmation qu'a sa souplesse.

Plusieurs paramétres mécaniques et hydrauliques peuvent
varier au cours du processus itératif, comme les coefficients
de perméabilité, la compressibilité du fluide, 1l'indice des
vides, etc.

L'isotropie du sol ou son anisotropie mécanique et
hydraulique sont envisagées. Sont envisagées également
diverses hypotheses sur la nature des probleéemes a traiter
déformations planes, contraintes planes et axisymétrie.
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Sont aussi prévus par le module les modeles
€lastoplastiques les plus classiques disponibles dans CESAR
critére de Mohr-coulomb, critére de Von-Mises avec ou sans
écrouissage, critere de Drucker avec ou sans é&crouissage,
critére de Nova, de Vermeer, de Prevost-Hoeg, de Cam-clay
modifié, de MELANIE, etc. Plusieurs modéles peuvent ou non,
suivant le probleme étudié, se présenter en méme temps gréce &
un traitement approprié par groupe : les données matérielles
de chaque groupe sont consignées dans un tableau dont on
extrait automatiquement les données mécaniques (un aiguillage
permet de traiter le modeéle choisi pour le groupe) pour les
calculs élastoplastiques et les données hydrauliques pour les
calculs de diffusion.

Le nouveau module de consolidation des sols
élastoplastiques A& surface libre ainsi constitué réalise la
synthése d'un probléme de diffusion non-linéaire et d'un
probléme élastoplastique. Ses entrées (jeu de données) et Ses
sorties (résultats des calculs) sont issues de la la fusion
des entrées et des sorties du module NSAT de CESAR et du
module traitant l'élastoplasticité des massifs (MCNL) .

Les chargements, comme les conditions aux limites, peuvent
provenir de diverses origines et s'appliquer progressivement
dans le temps (enchainement de phases ou calcul avec reprise).

Enfin, 1l'utilisateur fixe 1le choix des parameétres du
processus de convergence. Il en existe principalement deux
le nombre d'itérations qu'il désire ne pas dépasser et la
tolérance sur la solution qu'il souhaite obtenir. Dans tous
les cas, le criteére de convergence doit satisfaire une double
exigence sur la vérification de 1l'équilibre et la 1loi de
comportement, d'une part, et sur la tolérance de la solution,
d'autre part.

Ainsi, il y a convergence lorsque, pour le pas de temps
considéré et pour tout noeud du maillage les différences
maximales entre deux itérations successives du terme non-
linéaire du second membre et de la solution (déplacements et
charge hydraulique) atteignent une tolérance fixeée
préalablement par 1l'utilisateur. On considere qu'il y a, au
contraire, divergence du processus itératif et donc arrét du
programme, lorsqu'on dépasse sans converger un nombre
d'itérations fixé également par l'utilisateur.

L'utilisateur désireux de plus de détails sur la mise en
ceuvre du module et de sa programmation peut consulter le mode
d'emploi et le manuel de programmation que nous avons rédigés
dans ce sens (publications sur CESAR-LCPC de la section des
modéles numériques du LCPC).
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4.2.4. Validation de la programmation

4.2.4.0. Introduction

Le développement progressif du code de calculs par
éléments finis CESAR s'accompagne tout naturellement d'un
effort soutenu de recherche de validation. Celle-ci traduit, a
l'heure de 1la multiplicité des programmes de calculs, une
exigence de gqualité et de fiabilité des modélisations
numériques.

La méthodologie adoptée pour la validation de CESAR
consiste en général a rechercher des solutions analytiques ou
"expérimentales" bien établies.

En ce qui concerne la plasticité ou 1la complexité
mathématique est de regle, on choisit généralement, pour
valider les algorithmes, des modeles élastoplastiques simples
sur une géométrie simple.

On propose dans ce gqui suit, a titre de validation, une
comparaison des résultats numériques avec des résultats
analytiques donnés par la littérature ou développés au cours
de cette étude.

Trols tests en déformation plane sont présentés. Le
premier concerne Ll'élastoplasticité isotrope avec écrouissage
affine des massifs secs, pour lequel existe une solution. Le
deuxieme étudie le cas transitoire des sols élastcoplastiques
saturés, pour lequel on a mis au point wune solution
analytique. Le troisieme test intéresse directement le modele
MELANIE et dont on compare les résultats avec une solution
analytique également.

4.2.4.1 Colonne seche de sol élastoplastique & écrouissage
affine soumise & une compression uniforme

Objectifs du test

Ce test permet de valider un algorithme basé sur
l'utilisation de 1l‘'algorithme du point fixe comme méthode de
résolution des problemes de l'élastoplasticité. Il peut aussi
nous renseigner sur la stabilité de la solution. La
comparaison avec la solution analytique donne, de plus, une
évaluation intéressante de la précision du calcul.



Chapitre 4- 174

Probléme a résoudre

On se propose de calculer les déformations subies par une
colonne séche de sol élastoplastique isotrope, soumise a une
compressicn uniforme P (fig. 4.11).

R LY
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lisva ¢
Fig. 4.11 Chargement et conditions aux limites imposés

Le modéle élastoplastique choisi est isotrope et a
écrouissage affine; le <critere est celui de Tresca ;
l'élasticité associée est celle de Hooke, caractérisée par les
modules E et v . Ce modéle est assez souvent utilisé dans la
validation des problémes de mécanique non-linéaire en
déformation plane, car il permet un <certain nombre de
développements analytiques (Mestat, recueil de solutions
analytiques en plasticité, Publications internes sur CESAR-
LCPC, 3Section des modéles numériques, LCPC, 1988).

Rappels de quelques résultats analytiques

* Champ de déplacement

Compte tenu des conditions aux limites et du chargement
imposé (fig. 4.11), le déplacement est unidimensionnel. Le
champ de déplacement est donc de la forme

ulx, y) =0
vix, vyl = viyl
vix, 0) =0
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* Champ des contraintes

L'égquaticn de L1l'équilibre de la mécanique des milieux
continus, en plus des conditions aux limites et du chargement
imposé, permet d'envisager un champ des contraintes de la
forme

g =0, o =-P et les autres composantes non nulles.
xy Yy

* Critere de plasticité et écrouissage

Le critere de plasticité est celui de Tresca. Ce dernier
s'écrit sous la forme

Flo, €°) = Jo - o | - kle®),
1 2

avec ©; et 0, les deux premieres contraintes principales du
tenseur des contraintes, définies par les relations :

g = (o /2 - - 2 2.1 2
1 XX * ny) 2 1/2 [ (dxx ny) * Oxy ]

g = (g +a 2 . 1/72 lg - < 2 q1:2
2 X X Yy [ X x Uyy) + ny ]

Mais compte --=nu du champ de contraintes choisi dans le

cas présent, le :ritére se simplifie et prend l'expressiocn
suivante
Flo, e°) = Jo -3 | - kle”),
x x vy

ce qui s'écrit enc:cre, si l'cn introdult le réel x (1 ou -1)

Flo, €®) = xla - g ) - kie”),
X % Yy

On a déja vu gque le parametre d'écrouissage est une
fonction du tenseur des déformations plastiques. Ce dernier
peut étre relié, a travers son déviateur, au multiplicateur de
plasticité. Il peut donc exister wune relation entre le
parametre d'écrouissage et le multiplicateur de plasticité
pour une classe de modeéles. Dans le cas présent, on considere
que l'écrouissage est affine

k(}\)=aA+b a_)_o
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* Relations contraintes-déformations

Si l'on explicite les relations (4.1), (4.2) et (4.3) pour
le cas qui nous intéresse, on obtient en tenant compte de ce
qui précede les équations suivantes

de = 1/E [ {i+u)de - uldo + do + do ) )} + xdr
XX X X X% vy zz

de = 1/E [ {l+vlde - vldo + do + do ) ] - ndA
Yy Yy X X vy zz

de = 1/E [ {ls+ulde - u{do + do + do ) ]
zz zz X x vy zz

L'hypothese des déformations planes, la forme considérée
du champ de déplacement et c¢elle prise pour le parameétre
d'écrouissage permettent, apres intégration et réarrangements
de termes, dtobtenir les relations suivantes

{(1+u)
dh = - x[dc - vide + do )]
£ x % X X vy
kK(A] = wlec -0
Xx yY

dv  {l+v}{1-2u)
—_—F e———— g o+ do |}
dy E ¢ % Yy

Si l'on néglige .2 domaine élastique initial (b = 0 dans
la relation entre . parametre d'écrouissage et la
multiplicateur), on ctt.ent les relations suivantes

2 + avu(l+vu)
g = ———
xx £+ al1-v®) 7Y

(4.71)

(l+u) (1-2u) | 2E + a(lsv)
e = - (4.72)
vy E E o+ al1-v?) | 7Y
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Jeu de données numériques

Puisque la colonne est seche, seuls les paramétres
mécaniques sont & considérer. Prenons

E = 103 kPa (module d'Young), v = 0 (coefficient de Pois-

son), a = 10 kPa, b = 0 (a et b parametres de 1l'écrouissage).

Afin de voir si le nombre de points de Gauss choisi pour
l1'élément fini (8 au lieu des 4 habituels pour l'élément
quadrilatere a 8 noeuds), on a choisi pour ce test un maillage
élémentaire : un gquadrilatére a 8 noeuds

(0,2) (1,2) (2,2)
6 7 8
1 2 3

(0,0) (1,0) (2,0)

La pression, de valeur -2 kPa, est appliquée pendant 3
pas de temps (l'intérét de faire intervenir explicitement le
temps est de s'assurer de la stabilité de 1la solutiocn, eu

égard au processus itératif et schéma d'intégration dans le
temps) .

Résultats et analyse

Les relations rappelées précédemment fournissent les
résultats analytiques rassemblés dans le tableau 4.1.

Tableau 4.1 Résultats analytiques

xx yy EYY
(kPa) (kPa) 103

-1,9802 -2 -3,98019
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Les résultats numériques sont consignés dans %F tableau
4.2. Le calcul est effectué pour une tolérance de 107°.

Tableau 4.2 Résultats numériques

© iggzgzgog; R4 “xx "y
(s) (10%) (kPa) (kPa)
50 12 ~-3,9793 ~-1,980 -2
150 1 -3,9797 -1,980 -2
400 1 -3,9800 -1,980 -2

La comparaison des résultats analytigues et numériques
montre que la coincidence entre les deux résultats est
parfaite, que la stabilité de la solution est notable, puisque
le régime permanent s'obtient dés le premier pas de temps (pas

a partir dugquel le processus converge au bout d'une seule
itération).

Enfin, la convergence est bonne pour la tolérance
demandée (12 itérations). On peut, avec la précision cobtenue,
penser que le test de convergence dque nous avons déﬁ}ni pour
le second membre est suffisant. Une tolérance de 107~ sur ce
dernier entraine en effet, pour ce test, une tolérance sur la
solution de l'ordre du carré de la tolérance demandée.

4.2.4.2. Colonne de sol élastoplastique iscotrope saturé
d'eau, et soumise & une compression uniforme

Objectifs du test

Toujours dans le but de valider l'algorithme basé sur la
méthode du point fixe, nous traitons cette fois-ci un probleme
transitoire. Le calcul analytique effectué nous permettra, la
encore, de tester les performances numériques obtenues.

Probléame a résoudre

On reprend la colonne du test précédent. Les conditions
aux limites mécaniques, la lci de comportement du squelette et
le chargement sont inchangés. Mais on suppose cette fois que
la colonne est saturée d'eau incompressible. Les conditions
aux limites hydrauliques considérées sont les suivantes
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- imperméabilité des surfaces latérales et de la base de
la colonne ;

~ drainage a la face supérieure de la colonne

(la surface
libre est donnée).

Calcul analytique de la charge hydraulique

Les relations obtenues précédemment restent valables a
condition de remplacer 1les contraintes totales par les
contraintes effectives. Pour éviter toute c¢onfusion, nous
écrivons ces relations sous la forme

2E° + av'(l+v')
c = g

(4.71)
x E' + a(l-v?) ¥
{l+u' ) {1-2v") | 2E" + a{lsu’)
1A = P o’ (4.72)
4 £ E' o+ all-uv' ") vy
De plus, on a
v=-kgrad h (loi de Darcy), (4.76)
- ad
divv = - — {tr e} (équation de continuité du fluide), (4.77)

ot =

ﬂw(y. t) = ah}y. t! - ply, t} (relation de Terzaghi), (4.78)

ﬂw(y. t] = -P - y (H-y) (équation de l'équilibre), (4.79)

ply, t) = ‘Jh-y)(définition de la charge). (4.80)

Les équations (4.79), (4.78) puis (4.76), (4.77) et (4.80)

permettent d'écrire, en fonction de la charge hydraulique, le
systeme (T) suivant
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3*n ah

at

£ [E' + all-v'?)]
P =

{2E" + a(l+v' )] (l+v'){1-2vu")

On peut remarquer, a ce niveau du calcul, que, par exemple
pour V' = 0, l'élastoplasticité considérée freine la dissipa-
tion des pressions interstitielles, Jjouant ainsi un réle
d'emmagasinement. En effet, 1le rapport de la diffusivité
élastique correspondant sur la diffusivité "é&lastoplastique"
définie précédemment est

c? £’
2 = 1 +
o £+ a

v

Le changement de variable uw = h - H (colonne non pesante)
permet d'écrire le systeme (T)'

%y au
Cp = e
Yoy’ 3t
kEP
c® =
v
YH
E' [E' + a(1~u'2)l
EP =
[2E’ + all+u' )] (l+u }(1-2u'}
uly, t}| =0 A
y = H
du
—_— = 0 conditions aux limites
dy [
y = 0
J
uly, 07) = P/Yw coandition initiale
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La solution analytique de ce probleme aux - dérivées
partielles et A conditions aux limites et initiale classiques
est connue (séparation des variables puis décomposition en

séries)

+o0

(-1)"exp [ -{Zn-l)anzcit/H 1 cos [ (2n-1lmy/2H ]

Jeu de données numériques

Les données mécaniques sont inchangées. Les données

hydrauliques sont les suivantes

ky = ky = 1072 m/3, kxy = 0 (valeurs des perméabilités) ;

Y@ = 1 kW /m3 (poids volumique du fluide) .

La colonne est prise non pesante. La pression uniforme
exercée sur la face supérieure de la colonne (y = H = 10 m)
vaut - 20 (kPa) pendant 170 jours divisés en 20 pas de temps.

Le maillage (fig. 4.12) a pour caractéristiques

- 4 éléments quadrilatéres a 8 noeuds ;

- 23 noeuds.

4
1]

~—T 1 ]

usv=0
=0

Fig. 4.12 Maillage et conditions aux limites
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Résultats et analyse

On trace (fig. 4.13.2a) sur une méme figure les résultats
numériques et analytiques pour la charge hydraulique en
fonction du temps la ou elle est maximale, c'est & dire a la
base de 1la colcnne (z = 0). On fait de méme pour le
déplacement (fig. 4.13.b) 1la ou il est maximal (z = H), que

l'on compare & la valeur théorique asymptotique qu'il doit
prendre.

h
(m)
20
4
d
15 =
10 =
d
5 o
o . I
Analvtique
- Numeérique
1 t
o L 3 v A ¥’ 'ﬁ . h Al ‘ Ll L) ’ L] ‘ L] L "A.j‘_r v L] Ll ‘  § v Ll : ?
o 25 50 75 100 125 150 (i)

Fig. 4.13.a Charge hydraulique & la base de la
colonne. Comparaison entre résul-
tats numériques et analytiques
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Fig. 4.13.b Déplacement en haut de la colonne

On retrouve le phénoméne classique de consolidation : 1la
charge hydraulique prend la valeur de la charge mécanique
imposée (en metres d'eau P/Yw) au début du processus diffusif
pour reprendre, 4 la fin de celui-ci, sa valeur initiale
nulle.

On remarque que les résultats numériques et analytiques
sont trés voisins. Cependant, ils mettent en évidence
l'importance du pas de temps. Lorsqu'on choisit des pas de
temps assez grands, on renforce 1l'écart entre la solution
numérique et la solution analytique.

En ce qui concerne le déplacement, on retrouve, la encore,
la physique du phénoméne puisque le tassement augmente
progressivement Jjusqu'a la valeur asymptotique correspondant
au régime permanent (c'est la valeur obtenue dans le cas de la
colonne seéche, déja étudié).

Sur le plan de la convergence, o©on peut noter que
l'introduction de 1la phase 1liquide semble jouer un rdle
"stabilisateur" du processus itératif (par rapport au test de
la colonne sgche). Le nombre d'itérations, pour la méme
tolérance (107°), est de l'ordre de 4 a 7 (12 dans le cas ou
la colonne est seche) pour chaque pas de temps. Ce nombre
d'itérations est nettement dégressif jusqu'a la fin de 1la
‘consolidation (2 itérations), ce qui permet d'indiquer que le
régime permanent est atteint.
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4.2.4.3. Colonne de sol élastoplastique anisotrope. Cas du
modéle MELANIE

Objectifs du test

L'objectif principal de ce test est de valider
l'implantation du modéle MELANIE dans le module de calculs par
éléments finis que nous avons introduit dans CESAR. Il vise en
méme temps & valider 1l'algorithme dans la cas d'un sol
élastoplastique anisotrope. Cette validation pose un certain
nombre de problémes, dus notamment a l'absence d'une solution
analytique simple capable de reproduire avec précision les
déformations dans le sol.

Cette étape nous semble é&tre nécessaire avant d'aborder
les "gros" calculs. Elle pourra se révéler instructive a plus
d'un titre...

Probleme & résoudre

On reprend le méme test du début (premier test) : méme
géométrie, mémes conditions aux limites, méme chargement,
déformation plane et la colonne est aussi supposée séche. Par
contre, le sol est anisotrope et obéit au modele MELANIE.

Calcul analytique des déformations

* Champ de déplacement

Le champ de déplacement est inchangé et est de la forme
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* Champ des contraintes

L'équation de 1l'équilibre de la mécanique des milieux
continus, en plus des conditions aux limites et du chargement
imposé, permet d'envisager un champ des contraintes de la
forme :

g = Q, o = -P et les autres composantes du tenseur des
Hees sont¥a prior:
contraihites sont”a priori non nulles.

* Critére de plasticité et écrouissage

L'équation relative a la surface de charge [d'apres
(4.24), (4.25), (4.26) ou fonction critere du modéle MELANIE,
stécrit

Flg', €°) = Az(s'case+tsine-s'/AC)2 + B®(tcose-s'sing)? - s;z/cz,
P

avec

Les équaticns relatives au paramétre d'écrouissage en
l'occurrence 8¢, s':btiennent en reliant d'une part, l'indice
des vides aux  dJdei:rmations plastiques et, d'autre part, le
paramétre d'écrcuissage a l'indice des vides plastique. Il
apparait donc clai:r que l'indice des vides est un parametre
d'écrouissage dans .e mecdéle MELANIE,

) D'apreés les re.ations (4.52), (4,53) et (4.55), on peut
écrire successivement les relations suivantes

P _ N P
de® = {! e))dsvol

P = P « d P = d (G + G ),
dsvol QE‘I Eyy H g’ aq’

Xxx yy

{on note p le multiplicateur pour éviter la confusion avec
la notation de la pente de la courbe vierge A).

def= {a - A/s’)ds'.
P P
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* Relations contraintes-déformations

Si l'on explicite les relations (4.1), (4.2) et (4.3), on
obtient, en appelant F;s les composantes de la matrice
d'élasticité orthtrope de gévolution en déformation plane (§ =
FEg), les equations suivantes

3G
de. =F do' +F do' + duy —
x X 11 X % 12 Yy 3g’
3G
de =F do' +F do' + du —
vy 12 X X 22 Yy ag"
vy
1

3G

dex z —dt + du —

o 3t

y

Traitement des équations

Compte tenu des hypotheses sur le déplacement et le
chargement, on a

de =0
XX
de =0
xy
GT=r=O
Le triplet (6 .3 .t )} cherché doit donc vérifier le

systéme (M) suivant i YV YY

3G

0 =F do' +F da +dp ——
11 X X HP] yy 3o’
XX

3G

= © s+ F o du —
dsyy FXZdaxx r22 ny v oK g

Yy
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Compte tenu de la complexité de la surface de charge, il
semble a priori nécessaire, en vue d'intégrer le systéme (M),
de simplifier le critére, par exemple par particularisation de
certains parametres.

Choisissons la valeur 6 égale a n/4 . On en déduit que Ko
est nul. Si, de plus, on prend pour nulles les valeurs v hh
et Vgyps il vient

3G
F12=0 et —z
do’

xXx

En effet, on a

aG G 3s’ G At
—_— = — -+ —
Jdo* as’ do' at 3a'

XX X X XX

et, du fait de la particularisation, nous avans

3G 36 as’ at

— = ) e 2 e e

aS' 5t aq" aa'

XX XX

Dans les conditions précédentes, le critere devient

Flo', €°) = 4o’ (a' - s'/C).
vy vy 24

On constate que, du fait de la particularisation précédente,
la plasticité se déclenche lorsque la pression P dépasse sb/c.

Ces simplifications étant opérées, la solution du systeéme
(M} permettant de calculer les déformations devient triviale

a
Eyy(t) - eyy(to) = F22 [-p - °yy(tg)] + , {s'(t) - s;(to)] -
+e°
A s'{t)
]n_L
s; = C.P 1+ e sp(to)
C=0,6
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Jeu de donnédes et résultats

- Données mécaniques

E' =€ =10° (kPa) ; v =v =0 G =10 (kPa)
v h vh hh

e =1, s =10 (kPa) ; o =5 (kPa) : A =0,2 ;
0 P v0

K;“ = K:° =0 ; n=0 (indicateur de normalité)

Tolc = 0 (tolérance :iur la surface de charge).
- Chargement appliqueé
P = -20 (kPa).
- Maillage considéré
Maillage identique & celui du premier test.

Les résultats numériques et analytiques sont consignés
dans le tableau suivant

Tableau 4.3 Résultats analytiques et numériques
du test se rapportant au modéle MELANIE

Calcul Calculs numériques
analytique Nombre de sous~incréments
1 10 20
oy -20 (kPa) -20 (kPa) -20 (kPa) -20 (kPa)
ey -0,077314 -0,03169 -0,07602 -0,0790
eP 0,8913 0,99312 00,9280 0,8890
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Analyse des résultats

Ce test severe {toute la structure se plastifie
immédiatement pour une pression dépassant s,/C), effectué sur
un  élément, semble montrer l'importance de la sous-
incrémentation que nous avons introduite dans 1'intégration
numérique de la lci élastoplastique du modéle MELANIE.

Sans sous-incrémentation, les déformations calculées
numériquement sont treés mauvaises. Ce résultat est 1lié a
l'utilisation du schéma explicite classigque d'intégration de
la loi élastoplastique qui, comme on 1l'a déja wvu (paragraphe
4.2.2.4), cumule des erreurs irréversibles lorsque le mode
d'écrouissage est complexe ou lorsque les variations de
déformations plastiques sont importantes.

Par contre, la prise en compte d'une sous—-incrémentation
(N = 10 ou N = 20) dans le schéma d'intégration de la 1loi
élastoplastique du modeéele MELANIE semble nettement résorber
l'écart constaté entre les résultats analytiques et numériques
(2 24 4 % d'erreur sur les déformations).

On constate, dans tous 1les cas, que l'équilibre est
néanmoins bien vérifieé.

Enfin, on n'a pas constaté sur ce test un effet évident
de la sous-incrémentation introduite au niveau de
l'intégration de la loi élastoplastique sur la rapidité de
convergence du procesus itératif.

4.3, Conclusion

Dans ce chapitre, nous avons présenté un modéle numérique
traitant du couplage de la consolidation des sols
élastoplastiques homogénes et anisotropes et des écoulements a
surface 1libre. On y décrit une stratégie de résolution
combinant la méthode des contraintes initiales (plasticité) et
la méthode des rigidités variables (hydraulique non-linéaire).

Dans cet algorithme, nous avons défini un criteére de
convergence et une méthode d'intégration numérique de la 1loi
élastoplastique.

La programmation de l'algorithme a été implémentée dans
l'optique de calcul d'ouvrages réels dans un nouveau module du
code de calculs par éléments finis CESAR.
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L'implantation du modele MELANIE, en plus des principaux
modeles élastoplastiques isotropes, dans le nouveau module,

laisse présager une analyse correcte du comportement des
fondations molles.

Les tests effectués avec succes, nous permettent
d'envisager le passage au calcul d' ouvrages réels, tels que
remblais et barrages en terre construits sur sols mous.
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Chapitre 5 - APPLICATIONS
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5. APPLICATIONS

5.1. Introduction

Ce chapitre présente des applications & des exemples
illustrant des problemes liés a la consolidation a surface
libre et un cas réel de digue. On y présente la mise en oeuvre
des modules développés au cours du travail et implantés dans
le cocde CESAR.

Quelques tests montrent l'évolution de la medélisation
effectuée par rapport a des modélisations antérieures (Babchia
et Magnan, 1986). Enfin, le calcul de la digue de Maurepas-
Courance de Saint-Quentin-en-Yvelines, projet complexe, met en
évidence les nouvelles possibilités de traitement des
problémes de couplage de la consolidation et des écoulements a
surface libre. On s'efforcera d'exposer & travers ce cas réel
la logique qui sous-tend l'étude couplée du barrage et de sa
fondation dans cette nouvelle approche.
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5.2. Tests d'illustration

5.2.1. Influence de la perméabilité du barrage sur
l'écoulement dans la fondation molle : com-—
paraison avec les travaux de Babchia et Magnan
(1986)

Présentation du test

Ce test vise & présenter un aspect de l'évolution de 1la
modélisation du couplage barrage-fondation & travers deux
calculs

- calcul ou le barrage est supposé étanche,

- calcul d'un ouvrage homogéne (mémes perméabilités
pour le barrage et sa fondation).

Le premier calcul suppose une imperméabilité du barrage,
hypothése sous laquelle Babchia et Magnan (1986) analysaient
l'incidence de la mise en eau du barrage sur le comportement
de la fondation molle saturée. Les procédures numériques
d'écoulements a surface libre couplés avec 1l'écoulement dans
la fondation n'étaient alors pas au point. Il résultait donc
de cette Thypothése un découplage hydraulique entre 1la
fondation et le Dbarrage, <c¢ce dqui pose un probleme de
singularité du comportement de la surface du sol entre la
fondation et le remblai (fig. 5.1). Cette interface AB se
comporte-t-elle comme une surface drainante (du fait de son
appartenance a la fondation) ou une surface imperméable (du
fait de son appartenance au remblai) 2

-

Fig. 5.1 Interface AB de singularité
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On a tenté, dans le cadre de la continuité de la charge
hydraulique et du déplacement sur cette interface et donc du
couplage nouvellement introduit, de mettre en évidence
l'influence de la perméabilité du barrage sur le comportement
du soubassement, notamment sur 1'évolution des ©pressions
interstitielles a cet endroit.

Maillage

Il s'agit dfune géométrie type de digue de faible
altitude (6 m) reposant sur une fondation argileuse (épaisseur
9 m). Le maillage considéré pour les deux calculs est présenté
sur la figure 5.2 et posséde les caractéristiques numériques
résumées dans le tableau 5.1. Pour différencier entre le
remblai et sa fondation, on a prévu dans le maillage deux

groupes d'éléments dont un correspond au barrage, l'autre a la
fondation.

m

Fig. 5.2 Maillage servant aux tests
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Tableau 5.1 Caractéristiques numériques du maillage

Nombre de noeuds 354

Nombre d'éléments 600

Type d'éléments Triangle
a 3 noeuds

Jeu de données

Le module exécuté correspond au calel élastique. On
suppose une isotropie mécanique et hydraulique. Pour ce modeéle
de couplage, 16 données matérielles sont nécessaires

- paramétres mécaniques : module d'Young, coefficient de
Poisson et poids volumique ;

- parameétres hydrauliques : poids volumique du fluide,
porosité, compressibilité du fluide, 3 coefficients du
tenseur de perméabilités 4 saturation, teneur en eau
volumique a saturation, 2 parametres A, et B, définis-
sant la courbe de variation du couplage Yl(p), 2 para-
metres A, et B, définissant la courbe de variation de
la perméablllté relative et 2 parametres C et D défi-
nissant la courbe de variation c¢(p) de 1la capacité
capillaire. Les parametres définissant la variation de
la compressibilité du fluide sont pris identiques a
ceux du couplage,en vue de limiter le nombre de don-
nées.

Les tableaux 5.2 et 5.3 représentent 1l'ensemble des
données matérielles introduites dans le deuxiéme calcul. Le
premier calcul est effectué en annulant les rigidités
hydrauliques dans le barrage (perméabilité, compressibilité,
teneur en eau a saturation), ce dernier étant supposé étanche
y compris l'interface barrage—fondation.
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Tableau 5.2.a Données mécaniques et hydrauliques de la fondation

Y E v Yuw n ay kx ky kxy
(kN/m3) | (kPa) (kN/m3) (kPa~l) | (m/9) | (m/3) | (m/35)
20 3.10410, 35 10 0,4/ 1073 | 1074 | 1074 o

Tableau 5.2.b Paramétres intervenant dans les courbes de wvariation

Osat Aq B, A, B, o D E
0 1073 4 1073 4 0 10 0
Tableau 5.3.a Données mécaniques et hydrauliques du barrage
Y E v Yuw n ay Ky ky kxy
(kN/m3) | (kPa) (kN/m3) (kpa™1) [ (m/3) | (m/3) | (m/3)
20 3.104]0,35 10 0,2/ 1073 | 107¢ | 1074} o

Tableau 5.3.b Paramétres intervenant dans les courbes de variation pour

le barrage

1073

10~3

2.102
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Conditions aux limitas

- Conditions aux limites hydrauliques

On suppose pour les deux calculs que la mise en eau est
effectuée instantanément, ce qui porte la charge hydraulique
de la valeur 9 m a 15 m a l'amont. A l'aval, la nappe demeure
maintenue a 9 m, c'est-a-dire au niveau initial correspondant
a 1l'état hydrostatique. Partout ailleurs, est imposée une
condition de flux nul.

- Conditions aux limites mécaniques

Le déplacement horizontal est bloqué sur les cétés
latéraux de la fondation . Le substratum est, pour sa part,
maintenu encastre.

L'ensemble des conditions aux limites est illustré par 1la
figure 5.3.

d=0

U=0
=0

nn
© o

o

[ETECRy TETReeTT

e s g e e A AL i A LA LA R AL AL SR AN SR L L REL
U=vs 0
b= O

Fig. 5.3. Conditions aux limites mécaniques et hydrauliques

Etat initial

L'état initial correspond a l'état hydrostatique dans la
fondation. L'origine de l'axe ascendant est constitué par le
substratum.
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Chargement

Le seul chargement considéré est uniquement le poids
volumique du remblai. Ce dernier est supposé construit en une
seule phase, comme pour les digues de faible hauteur, le but a
ce stade étant de comparer les deux calculs entre eux.

Résultats

On étudie 1l'évolution de la charge hydraulique A&
l'interface dans les deux cas (barrage perméable et barrage
imperméable y compris Ll'interface). En vue de comparer les
deux résultats, on trace sur une méme figure, & différents
temps représentatifs de la vie de l'ouvrage (t = 1 mois, t = 6
mois, t = 5 ans et t = 10 ans), les charges obtenues dans les
deux calculs. Les figures 5.4 et 5.5 représentent l'évolution
de la charge hydraulique suivant la coupe de l'interface
barrage-fondation.

...... AB imperméable
AB permeéable

Fig. 5.4.a Evolution de la charge hydraulique & l'inter-
face AB 4 t = 1 mois
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AB imperméable

AB perméable

Fig. 5.4.b Evolution de la charge hydraulique & 1'inter-

1

9
0

>

face AB 4 t = 6 mois

AB imperméanie

AB perméaple

Fig. 5.4.c

24 ) G

Evolution de la charge hydraulique 3 l'inter-
face AB A t =

=1 an



Chapitre 5- 200

AB cemméanle

i
‘i :  eiaaaa AB imperméabie
i
|
{
4
I

Fig. 5.4.d Evolution de la charge hydraulique & l'inter-
face AB 4 ¢t = 10 ans

Analyse des résultats

Ce test numériquement assez séveére (mise en eau instanta-
née) a relativement bien convergé. Lorsque le barrage est
imperméable, la convergence est assurée en deux itérations, la
fondation étant complétement saturée. La perméabilité du
barrage et les conditions aux limites entrainent automatique-
ment lfétablissement progressif d'un écoulement transitoire a
surface libre. On peut dire (fig. 5.4.a, b, ¢ et d) que, dans
les deux cas, étanchéité du barrage ou non, la charge
hydraulique a 1l'interface augmente au fur et 3 mesure de
l'écoulement vers l'aval. Aux premiers instants, les résultats
des deux calculs sont assez comparables, l'avancement du front
de saturation juste aprés la mise en eau n'ayant pas encore
produit un effet évident. En revanche, 6 mois aprés la mise en
eau, l'écart entre les charges hydrauliques staccéleére
sensiblement, surtout a l'amont de l'interface. Les nceuds les
plus a l'amont accusent un retard de plus de 2 m dans le cas
d'imperméabilité du Dbarrage. Ce retard se confirme pour
presque l'ensemble des noeuds de l'interface vers la fin de la
consolidation du premier cacul, 2 t = 10 ans. La perméabilité
du barrage Jjoue finalement wun rdle accélérateur de la
diffusion wvers 1l'aval. Par contre, son é&tanchéité freine
l'infiltration de l'eau a l'intérieur du barrage et produit
une perte de charge a l'interface.
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5.2.2. Evaluation du temps de la consolidation d'un bar-~
rage en terre soumis a un écoulement a surface li-
bre

Présentation du tast

Toujours dans le but de situer ce travail par rapport a
la modélisation effectuée par Babchia et Magnan, on a cherché
a4 estimer le temps de consolidation d'un barrage en terre,
siége d'un écoulement a surface libre. Selon les conclusions
de Babchia, le temps final de la conscolidation de la fondation
saturée correspond au temps ou la distribution des pressions
interstitielles dans 1la fondation coincide avec <celle du
régime permanent (sans couplage mécanique-hydraulique).

On a voulu, par le présent test, savoir si l'on peut
étendre cette conclusion non pas seulement aux écoulements
saturés mais aussi aux écoulements a surface libre. Sur le
plan pratique, une telle conclusion peut avoir une grande
importance dans l'exploitation optimale de l'ouvrage car elle
peut, par exemple, orienter la date de mise en eau du barrage.
Dl'autre part, elle peut servir de moyen de surveillance du
processus du tassement de la fondation par référence au régime
permanent.

Le test qu'on présente ici consiste & comparer les
résultats obtenus du calcul du barrage permeable homogene
précédent (écoulement transitoire & surface libre) avec ceux
de 1l'écoulement stationnaire 4 surface libre (sans couplage
mécanique-hydraulique) pour les mémes caractéristiques
hydrauliques, la méme géométrie et les mémes conditions aux
limites. Les résultats de ces deux écoulements sont alors
comparés pour divers instants.

Maillage et jeux de données

On reprend le maillage du barrage précédent, avec des
conditions aux limites identiques et des données matérielles
similaires. Seulement, on occulte 1le couplage mécanique-
hydraulique en "annulant" le poids volumique du fluide et la
teneur en eau volumique a saturation ainsi que la
compressibilité du fluide, par wune option du programme
spécialisée dans les calculs de régime stationnaire. Le module
exécuté est le module élastique isotrope.
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Résultats

On trace d'abord 1les équipressions de 1'écoulement
stationnaire (fig. 5.5). Ensuite, on trace celles du régime
transitoire correspondant aux temps suivants : t =1 an, t = 5
ans, t = 10 ans et t = 32 ans (fig. 5.6.a, b, ¢ et d). On
compare alors ces distributions avec celle du régime
permanent.

0
75
N
125\
.

150 (kPa)

Fig. 5.5 Courbes d'équipressions de l'écoulement stationnaire

RN

e F

192
(kFa)

Fig. 5.6a Courbes d'équipressions de l'écoulement transitoire 3 t = 1 an
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197

128 (kpa)

Fig. 5.6.b Courbes d'équipressions 4 t = 5 ans

14 5 (kPa)

Fig. 5.6.c Courbes d'équipressions 4 t = 10 ans
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5
, 15 ;
125
e

150 (kPa)

Fig. 5.6.d Courbes d'équipressions 4 £t = 32 ans

Analyse des résultats

A mesure que la zone saturée se développe dans le
barrage, de 1l'amont vers 1l'aval, les équipressions tendent
vers la distribution du régime permanent. Cette tendance
devient nette a partir du temps t = 10 ans. Il y a coincidence
parfaite au temps t = 32 ans. Ce résultat permet de dire que
l1'état final de 1la consolidation correspond bien au régime
permanent, ce gqui étend les conclusions de Babchia et Magnan
au cas des écoulements a surface libre. Sur le plan pratique,
cette conclusion peut permettre de dégager une méthode de
contrble du tassement. Par exemple, dans le cas précis étudié
ici, on pourra dire que la fondation a pratiquement cessé de
tasser au temps t = 10 ans. En effet, le peu de différence
entre les pressions interstitielles & partir de cet instant
aura une incidence négligeable sur le processus du tassement.
On peut donc se limiter a la premiére dizaine d'années en ce
qui concerne la surveillance du tassement de l'ouvrage dans ce
cas précis.
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5.2.3. Elévation de la nappe par suite de la pose instan-—
tanée du remblai et influence de l'emmagasinement
hydraulique

Présentation du test

La pose des remblais perméables sur les fondations molles
saturées s'accompagne en général d'une élévation de la nappe.
Cette remontée est trés souvent mal calculée,bien qu'elle soit
prévue par les praticiens. Ces derniers mettent parfois un
tapis drainant entre le remblai et sa fondation pour éviter
cette filtration. Le test, que nous présentons ici, permet
d'évaluer cette élévation et de montrer 1l'influence de
1l 'emmagasinement hydraulique (compressibilité du fluide,
porosité, teneur en eau volumique) sur son importance. Il
consiste & faire varier un de ces parametres et estimer son
influence sur le comportement de la nappe ou surface libre. Lla
pose du remblai sera supposée instantanée.

Maillage

On reprend le méme maillage servant aux tests précédents
et possédant les mémes caractéristiques numériques (figure
5.2. et tableau 5.1).

Jeu de données matérielles

On introduit dans les <calculs 3 Jjeux de données
correspondant A trois compressibilités différentes du fluide.
Dans le dernier jeu de données, on augmente la teneur en eau
volumique & saturation du barrage. Le modeéle matériel choisi
est encore le modéle élastique isotrope. Les tableaux 5.4.a,
5.4.b et 5.4.c présentent les données matérielles des 3
calculs. ‘
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fondation et du barrage
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Données mécaniques et hydrauliques communes de la

Y E v Yuw kx ky kxy
(xN/m3) | (xPa) (kN/m3) | (m/3) | (m/3) | (/)
fondation 20 3.10%]0, 35 10 1074 | 1074 0
barrage 20 3.10%410, 35 10 1074 | 1074 0
Tableau 5.4.b Paramétres intervenant dans les courbes de variation
Al Bl AZ Bz C D E
fondation| 1073 4 10”3 4 0 10 0
barrage 10~3 4 1073 4 0 10 0

Tableau 5.4.c

calculs
calcul n ay 85at
n* (kPa~1) | m3/m3
barrage 0,2/ 1073 0,1
fondation " 0,4{ 1073 0
barrage 0,2 1073 | o,1
fondation ? 0,4 1073 0
barrage 0,2 1074 0,2
fondation ’ 0,4 10~4 0

Paramétres d'emmagasinement introduits dans les 3
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Chargement

Le seul chargement considéré est le poids volumique du
remblai. Ce dernier est posé instantanément sur la fondation
saturée.

Conditions aux limites

A l'aval comme a l'amont du remblai, le niveau de la nap-
pe reste fixée & la cote 9 m c'est-a-dire l'état initial. Par-
tout ailleurs, une condition de flux nul est imposée. Les
conditions aux limites mécaniques sont celles dé3jd vues :

- encastrement au niveau du substratum ;
- blocage des déplacements horizontaux au niveau des

cbtés latéraux de la fondation.

L'ensemble de ces conditions aux limites est donné sur la
figure 5.8.

$=o0

U=0
d=0

WELRTELYTTTEt
AARARLILRARAN LY
B c
0 H
[« o]

2T TTT T TITITITTITIITTVTIVTITITTTIFIFTTITITTFII=FIFr>

U=vs= 0
$= 0O

Fig. 5.7 Ensemble des conditions aux limites du test
relatif 2 la remontée de la nappe

Résultats

On s'intéresse exclusivement dans ce test & la remontée
de la nappe provoquée par la pose du remblai. On trace alors
l'équipression zéro ou surface libre immédiatement apreés la
construction du remblai. Trois profils sont dessinés (figures
5.8 a, b, et c) correspondant aux trois jeux de données
présentés ci-dessus.
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Fig. 5.8.a Surface libre. Calcul n°'1l

Fig. 5.8.b Surface libre. Calcul n°2
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Fig. 5.9.c¢ Surface libre. Calcul n'3

Fig. 5.9 Remontée de nappe a t = 1 jour. Influence de
l'emmagasinement hydraulique

Analyse des résultats

Puisque 1les parametres mécaniques et les perméabilités
ont été maintenus fixes, 1l'influence de 1l'emmagasinement
hydraulique sur l'importance de la remontée de la nappe semble
évidente. Si la compressibilité du fluide et/ou la teneur
volumique A& saturation est importante, 1'élévation de 1la
surface libre reste modeste voire négligeable. Par contre, si
l'emmagasinement hydraulique est assez faible, l'élévation de
la nappe que peut provoguer la pose du remblai est forte,voire
spectaculaire. On notera que le calcul montre particuliérement
l1'influence de la teneur en eau i saturation. Cela est tout a
fait conforme avec la physique du phénomeéne. En effet, 1la
compressibilité du fluide ainsi que la teneur en eau a
saturation s'opposent A4 1l'évacuation instantanée du fluide
sous la pression du remblai et font que le fluide, malgré la
compressibilité du squelette, ne reprend pas toute la charge
mécanique. En dehors de tout emmagasinement hydraulique, on
sait que la charge mécanique se transmet totalement au fluide
selon le principe de Terzaghi. On constate par ailleurs que la
surface libre s’éleve immédiatement aprés la pose du remblai
(t = 1 jour (premier pas de temps)], puls s‘abaisse continiment
jusqu'a l'acquisition de sa cote initiale correspondant au
régime permanent (dans ce cas précis, l'état hydrostatique
initial). Ce comportement hydraulique du sol mou peut é&tre
rapproché du "“comportement" de l'éponge saturée soumise & une
pression mécanique constante.
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5.3. Calcul de la digue de Maurepas-Courance

5.3.1. Présentation de l'ouvrage et des résultats
expérimentaux

La retenue de Maurepas-Courance s'inscrit dans un
programme d'aménagement de la ville nouvelle de Saint-Quentin-
en-Yvelines. Il s'agit d'une dique en terre de 15 m de hauteur
maximale, délimitant_un réservoir ayant une capacité de
stockage de 390 000 m3. Ce réservoir joue a la fois le rdle de
bassin permanent et celui de bassin tampon écréteur de crues
du ru de la vallée de la Courance. Il n'est en effet rempli,
en période normale, gu'a environ la moitié de sa capacité, une
moitié étant réservée au fort ruissellement induit par
l'urbanisation de la ville nouvelle de Saint-Quentin-en-—
Yvel-ines.

Cette digue a fait l'objet de plusieurs études,
essentiellement expérimentales, effectuées en grande partie par
le Laboratoire Régional de 1'Ouest Parisien (LROP). La mission
confiée a ce dernier s'orientait plus spécialement vers le
suivi du comportement du corps de digue durant la phase de
construction et ensuite aprés la mise en service. Des travaux
théoriques complémentaires, notamment par analogie
électrique et méthode des éléments finis, s'intéressant au
régime permanent de l'écoulement dans la digue suite & la mise
en eau, ont été réalisés au LCPC. Nous présentons briévement
ici 1l'ouvrage et les résultats expérimentaux, ees travaux
pouvant étre consultées dans les articles de Delfaut et al.
(1984) et Josseaume et al. (1984).

Site géologique

Fig. 5.10 Profil géologique suivant l'axe longitudinal de la digue
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La figure 5.10 donne les détails de la stratigraphie du
site de l'ouvrage. On distingue globalement en partant du haut
vers le bas :

- une couche de tourbes et de vases au fond du ru ;

- un complexe argilo-sableux alluvionnaire relativement
épais et hétérogene ;

- un dépdét d'argiles a cérites ;

- une couche de marnes & huitres ;

- une couche de calcaire de Brie ;

- un support épais de marnes vertes.

Sur le plan hydrogéologique, le ru de la Courance sert
d'exutoire, dans la partie du projet, a une ligne de sources
qui apparait a la cote 111 NGF sur le versant droit, et a la
cote 113 NGF sur le versant gauche (fig. 5.10). Cet écart de
niveau semble provenir de la pente différente des versants,
mais aussi de la présence d'horizons argileux au sein des
sables de Fontainebleau, servant localement de guide support &
la nappe aquifere. Les gradients hydrauliques caractérisant le
rabattement dans le fond du Thalweg sont de l'ordre de 80/1000
sur les deux versants. La principale alimentation du ru vient
du rabattement de la nappe de sable de Fontainebleau, des eaux
du drainage du plateau, des eaux de ruissellement le long des
pentes et celles de l'artésianisme de la nappe des calcaires
de Brie.

La caractérisation hydraulique des différentes couches du
site a été réalisée par des essails en place au pressio-
perméametre Ménard et parc pompage. Les profils de
perméabilités sont présentés sur la figure 5.11 et le tableau
5.5 donne un récapitulatif des valeurs obtenues au pressio-
perméametre.

0% L. 09 07 10 L, -Yohsg.\"‘s
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Tourpeset [ ! [ H
] {E | PP8 Em REl
o i
I I ; =t P2 bl
Co Pl — ‘
Compiexe T ! | | i [ ! | i TT
argruo-sabieux ! N H I
RN

Arqiles
aceritnes |

Fig. 5.11 Profils des perméabilités du sol de fondation
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Tableau 5.5 Perméabilités horizontales

(pressio-perméamétre)

Nature du sol 1:2‘:;2:: ’((l';l'?ls.)' i I:l‘;;;‘)‘ k(" r573' %’:2‘-'
Sable fin en place A 25 6x10°7 l 1,8 x 1075 45x10"¢ I“3“(') [I
Argiles sableuses en piace B 28 28x 1077 10-* 2,1x10"¢ 35 '
Sables fins éboulés C ‘ 12 9x10°7 2x 1078 6,1 x107* 22 |
Compiexe sablo-argiieux D | 36 7x10°° | 35x1073 1.8x107¢ 5000 ,
Argiles & cérithes E | 21 2x107° i $x 107" 24% 107 25 g

On remarque sur la base de ces données :

- un contraste de perméabilités voisin de 100 entre les
sables du complexe argilo-sableux et les argiles & cérites ,

- une grande dispersion des coefficients de perméabilités
du complexe argilo-sableux servant de fondation & la digue,
assez significative de l'hétérogénéité du milieu.

Conception de la digue

Transversalement, la digue est de type homogeéne, avec
tapis drainant aval et drain cheminée :

- a l1l'amont, au contact du plan d'eau, et a la base du
corps de digue, de facon & recouvrir les sols de fondation et
les matériaux filtrants, un 1limon (1) dont 1l'indice de
plasticité est supérieur a 15 (Ip>15) ;

- au centre et & l'amont de la cheminée drainante, un
limon (2) de plasticité légérement inférieure au précedent
(8<Ip<15) ;
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- a l'aval de la cheminée drainante, un sable limoneux
(3) de faible plasticité (Ip<8).

En fait, les deux premieres catégories de limons ont été
trés difficiles a distinguer et 1l'on peut considérer qu'il
s'agit pratigquement du méme so0l. Le <corps de digue se
caractérise en outre par une tranchée parafouille en pied de
digue amont et par un drain aval en matériaux filtrants. Le
filtre se retourne & 1l'intérieur des limons pour former une
cheminée drainante inclinée de 1/1. D'autre part, les pentes
générales ont été fixées a 3,23/1 a 1l'tamont et 2,32/1 a
l'aval. La figure 5.12 présente 1la structure du corps de
digue.

¢ 24 8810
e ——

4 Puits filtr:
de aécnar

Argles 2 cérnes

Marnes 8 nuitres

Calcare de Bre

“ Marnes vertes

Fig. 5.12 Structure du corps de digue
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Dispositif expétimental

Le dispositif expérimental réalisé sur la

Maurepas—-Courance permettait une surveillance

dans ses zones sensibles. Il comprenait :

digue de

accrue
comportement meécanique et hydraulique de la digue, notamment

du

- des tubes piézométriques disposés dans la partie aval

de l'ouvrage ;

- des capteurs de pression interstitielle
réponse rapide mais fonctionnant seulement
parfaitement saturé) ;

- des tassométres LPC disposés dans la zone
la digue, la o0 la hauteur du remblai est maximale.

La figure 5.13 ©précise 1l'emplacement du
d'auscultation.

Cellules de pression :nterstitieile

Tassométre

Niveau d'esu dans le tube pidzométricue

Pression interstitieli® au niveeu de la cellule

! avant mise en eau 15/5/1977

2 aprés muse en service & la cote 115 NGF (R}
Limon plastique Ip>15

Limon peu plastique 8<Ip<15

Sable limoneux {p<8 |
Protection rocheuse !

aene = [i®

Fitre

(temps de
en milieu

centrale de

dispositif

Puits filtrant
qo décharge

Commexe arqig-4abieux

Argies a centhes

Marnes 2 huiires

Cakave de Brie

Marnes vertes

Fig. 5.13 Profils en travers du corps de digue.

Implantation des cellules et tubes piézométrigques.
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Résultats expérimentaux

résultats expérimentaux ont consisté A& tracer
des surpressions interstitielles

Les figures
on

Les
1'évolution des tassements,
et des charges hydrauliques en fonction du temps.

5.15 et 5.16 présentent leur variation dans l'ordre.

5.14,
remarquera que les tassométres ont été mis en place aprés la
construction des premiéres couches du remblai et que la mise

en eau fut effectuée vers début juillet 1977.

| Hauteur
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Fig. 5.14 Evolution des tassements mesurés
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Analyse das résultats expérimentaux
Tassements

L'analyse des courbes expérimentales des tassements en
fonction du temps montre que l'amplitude du tassement du sol
est restée modeste vis-a-vis de la surcharge exercée par le
remblai (300 kPa). Cela est dfl, en grande partie, & la faible
compressibilité des couches sous-jacentes, dont la plupart se
trouve en état de surconsolidation (comme le confirment par
ailleurs des essais oedométriques effectuées dans les
différentes couches de la fondation), a part la couche
d'alluvions du complexe sablo-argileux. La faible épaisseur de
celle-ci semble limiter l'importance du caractére différé des
déformations. En outre, on constate sur ces courbes
expérimentales une vitesse de tassement trés rapide au cours
de 1la construction de l'ouvrage et que les tassements
secondaires sont presque négligeables. Cela s'explique par
l'important coefficient de cgnsolidation ¢, du complexe sablo-
argileux,de l'ordre de 1073 m¢/s (k = 107® m/s et E = 104 kPa).

On peut remarquer, comme c'était prévisible, que les
cellules implantées dans l'axe du remblai enregistrent les
tassements maximaux (sauf la cellule 4 gqui semble faire
exception a cette tendance). La valeur maximale & la fin de la
construction est environ 20 cm.

Enfin, on peut dire que la mise en eau en Jjuillet 19877
n'a presque pas modifié le tassement. Le déjaugeage progressif
de la digue par remontée de la nappe semble pratiquement
arréter l'évolution des déformations dans le corps de digue.

Surpressions interstitielles

Les capteurs de pressions interstitielles ont obéi a
trois types de sollicitations :

- les fluctuations des nappes aquifeéres (Fontainebleau
et calcaire de Brie),

- la consolidation des couches (noctamment la couche al-
luvionnaire),

- la variation du plan d'eau & l'amont.
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Il est difficile de quantifier la part de chacun de ces
paramétres. Sur le plan qualitatif, on peut dire que les
sondes situées dans les alluvions fines réagissent mieux a la
variation du plan d'eau et au phénoméne de consolidation,
tandis que celles profondes réagissent principalement &
l'artésianisme de la nappe de Brie. On ne peut pas attribuer
1'élévation des surpressions interstitielles a la
consolidation de la couche sablo-argileuse. En fait, Delfaut et
al. (1984) signalent que 1l'excavation des couches tourbeuses
et vaseuses du fond du bassin et les eaux venant des versants
voisinants ont installé & l'amont une retenue variant entre
105 et 108 m pendant la construction du remblai. Cela explique
la variation plus ou moins brutale des sondes les plus a
l'amont avant la mise en eau. Mais a part la cellule 4 (qui
semble accuser une surpression négative), en dépit de
l'importance des surpressions interstitielles enregistrées,
toutes les cellules varient dans le méme sens et semblent
tendre vers leur état initial, sans doute hydrostatique.

Charges hydrauliques piézométriques

La mise en eau du bassin en juillet 1977, a sa cote de
retenue normale a 115 m, a fortement agi sur les piézometres
les plus & l'amont de la cheminée; les plus proches du plan
d'eau sont les plus sensibles. Le piézometre Pg a suivi sans
retard la montée du plan d'eau et voit sa charge augmenter
d'environ 6 m a l'état final (régime permanent). En revanche,
a ltarriére de la cheminée, sans doute & cause de l'influence
du filtre drainant, les réactions enregistrées par les
piézometres restent relativement faibles (P, et P3).

Au terme de cette rapide analyse des résultats
expérimentaux, la digue de Maurepas-Courance présente un
avantage considérable da a l'important dispositif
d'auscultation mis en place. Il est donc possible de comparer
sur ce cas réel des résultats mécaniques et hydrauliques issus
de l'expérience et des résultats numériques issus d'un calcul
par éléments finis, basé sur un modéle de couplage. Il est
cependant clair qu'il ne s'agit pas d'un ouvrage construit sur
sols mous, bien que la fondation comporte une couche argilo-
sableuse relativement compressible, et dont peut dépendre la
stabilité globale de 1l'ouvrage (la DDA des Yvelines avait
confié son étude au LROP). Mais si le modéle se réveéle
sensible aux problémes faiblement couplés, il 1le sera a
fortiori pour les problémes fortement couplés. De la résulte
l'intérét de ce test.
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5.3.2. Modélisation effectuée

5.3.2.1. Mcdélisation géométrique

La géométrie de 1l'ouvrage, sa conception et
l'interprétation des résultats expérimentaux laissent supposer
pour la digue de Maurepas—Courance une hypothése de
compertement bidimensionnel en déformation plane.

Afin de se rapprocher le plus possible de la réalité de
l'ouvrage, on a gardé a ce dernier quasiment toute sa
géométrie. Les éléments de la structure du corps de digue ont
été intégralement conservés. Quelques simplifications minimes
ont néanmoins été apportées

- la fine couche de géotextile, & peine perceptible (fig.
5.12), séparant l'enrochement du parement amont et le limon
(1), a été négligée.

- la tranchée parafouille en pied de digue amont, dont le
réle est d'intercepter une partie des eaux pour les rabattre
vers le filtre, a été également négligée vue sa faible
épaisseur.

- Enfin, dans l'impossibilité de connaitre avec exactitude
la stratification du complexe argilo-sableux, nous avons
"moyenné" et homcgénéisé cette couche en la supposant
quasiment horizontale et en adoptant a ses éléments les mémes
propriétés.

On a tenu ccmpte des enrochements. Ces derniers sont en
principe négligeables dans un calcul classique hydraulique pur
puisqu'ils ne résistent pratiquement pas dans ce cas a
l'écoulement. Par contre, dans un calcul de couplage, les
structures rocheuses interviennent largement dans le calcul du
tassement car elles représentent en général les éléments les
plus lourds du remblai.

Le maillage mis au point tient compte de 4 considérations
importantes :

- l'hétérogénéité de 1la structure constitutive de 1la
digue et de sa fondation ; il faut en effet prévoir autant de
groupes d'éléments que de structures différentes ;

- le phasage de la construction. Car la construction de
digue se fait suivant un calendrier de travaux précis. Il faut
donc activer certains éléments 4 des temps bien déterminés en
vue de prendre en compte leur rigidité et leur poids propre ;
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- la nature des conditions aux limites envisagées
(drainage, flux nul, encastrement, surface libre, suintement,
etc.). Cela permet de raffiner certaines =zones par exemple
plus que d'autres et est souvent favorable a la précision et
la convergence des résultats numérigques.Cela permet en outre de
réaliser certaines économies en ce qui concerne les coQts des
calculs.

Ces différentes considérations nous ont amené a créer 19
groupes d'éléments constituant 4 sous-structures distinctes :

~ une sous-structure pour la fondation, comprenant 4
groupes correspondant de bas en haut au calcaire de Brie, aux
marnes a huitres, aux argiles a cérites et au complexe sablo-
argileux (fig. 5.17) ;

- une sous-structure correspondant & la premieére phase de
construction du remblai, comprenant 5 groupes représentatifs de
presque toute la structure du corps de digue. En partant de
gauche A& droite, on distingue : enrochement amont, limon(l),
cheminée, enrochement aval et limon (3) (fig. 5.18.a) ;

- une sous-structure correspondant a la deuxiéme phase de
construction du remblai mis en place juste aprés l'emplacement
des tassométres en septembre 1975. Elle comprend six groupes :
enrochement amont, limon(l), 1limon(2), cheminée, limon (3) et
enrochement aval (fig. 5.18.b) ;

- une sous-structure correspondant a la construction, en
octobre 1975, de la pnase finale du remblai, constituée par 4
groupes : enrochement amont, limon (1), limen (2) et limon (3)
(fig. 5.18.¢).

L'assemblage des <-rois sous-structures du remblai donne
le maillage de la dijue (fig. 5.18) et l'assemblage de cette
derniére structure avec celle de la fondation donne le
maillage global de l'ouvrage étudié (fig. 5.19).

|
i
Il

Fig. 5.17 Structure de la fondation et maillage
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5.18.a Premiére étape de remblaiement

R

Fig. 5.18.b Deuxidme étape de remblaiement

/\

Fig. 5.18.c Etape finale de remblaiement
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Fig. 5.18 Maillage de la digue
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Fig. 5.19 Maillage de l'ouvrage servant i l'étude
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On remarquera que le maillage est composé de
quadrilatéres a 8 noeuds essentiellement dans la fondation et
dans les enrochements et que la digue est maillée en triangles
a 6 noeuds (le tableau 5.6 donne l'ensemble des
caractéristiques numériques du maillage). Le choix de ce
mixage vise A& tester les problemes d'écoulements A& surface
libre couplés avec la consolidation sur ces deux types
d'éléments; les autres éléments finis, quadrilatére a 4 noeuds
et triangle a 3 noeuds, ont été déja testés (chapitres 2, 3 et
5). Ainsi, on aura fait au cours de ce travail le tour de
l'ensemble des éléments finis de consolidation
bidimensionnelle existants. On remarquera d'autre part que la
finesse du maillage a été relativement renforcéela ou il y a &
prévoir une condition aux limites de drainage, ce qui concerne
principalement la surface du sol, l'enrochement amont et 1la
cheminée drainante.

Tableau 5.6 Caractéristiques numériques du maillage

Nombre de noeuds 1702

Nombre d'éléments 617

360 quadrilateres
Types d'éléments a 8 noeuds
257 triangles

& 6 noeuds

5.3.2.2 Modéle numérique et parametres mécaniques et
hydrauliques

on a déia supposé 1'hypotheése vraisemblable de
comportement bidimensionnel en déformation plane concernant le
comportement mécanique de la digue de Maurepas-Courance. De
plus, l'analyse des résultats des tassometres et des capteurs
de pressions interstitielles semble indiquer un c¢omportement
quasi-isotrope de la digue, tant du point de vue mécanique que
du point de wvue hydraulique. En revanche, il est clair qu'il
existe une forte hétérogénéité des deux points de vue. Il
reste a présent & s'interroger sur le modele numérique de
couplage le plus convenable pour calculer cet ouvrage
élasticité ou élastoplasticité de comportement ? A priori, les
modéles élastoplastiques sont en général plus proches de 1la
réalité. Mais au stade de l'analyse en éléments finis de tout
projet d'étude, il y a lieu d'apporter des simplifications
utiles visant, par exemple, a
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- aller de 1la modélisation la plus simple & 1la
modélisation la plus compliquée ;

- utiliser unigquement les données disponibles du
probleme, le recours a plusieurs données supplémentaires ne
pouvant qu'augmenter les incertitudes sur les résultats et
partant diminuer la fiabilité de la modélisation elle-méme.

C'est pourquei on a pensé a appliquer dans un premier
temps le modéle de consclidation & surface libre des sols
élastiques isotropes pour le calcul de la digue, des
modélisations plus sophistiquées pouvant se faire
ultérieurement au cas ou cela se révélerait nécessaire. L'état
de surconsolidation des couches constitutives de la fondation
renforce plus ou moins cette hypothese d'élasticité de
comportement.

Les résultats des essais expérimentaux donnent avec
précision les perméabilités de 1la digue et de sa fondation
{Delfaut et al. , Josseaume et al. ; 1984). Les essais de
compressibilité, bien qu'ils soient limités au complexe sablo-
argileux, & l'argile & cérites et aux marnes vertes, donnent
un bon ordre de grandeur du module d'Young vertical et du
poids volumique de chacune de ces couches. Par contre, pour ce
qui est du corps de digue, seules les données du poids
volumique et des perméabilités des divers 1limons ont été
précisées. Les modules d'Young de ces derniers sont supposés
correspondre & ceux des limons usuels.

Les parametres mécaniques et hydrauliques de la cheminée
et des enrochements ont été tirés de la littérature sur les
barrages en terre (La méthode des éléments finis dans les
projets de géotechnique, Presses de 1l'Ecole Nationale des
Ponts et Chaussées sous la direction de J.P. Magnan). En ce
qui concerne la compressibilité du fluide, sa valeur initiale
pour la fondation a été approximée suivant la formule établie
par Magnan et Babchia avec un degré de saturation proche 0,97.
L'ensemble des données hydrauliques et mécanigques introduites
dans les calculs sont présentées par le tableau 5.7.
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Tableau 5.7 Données mécaniques et hydrauliques

de

la

succion a

été

Y E v Yw n (ay Ky ky kxy esat
ggg kPa k kpa~l m/j m/j m3/m3
m
Calcaire de Brie .
88,67m-90,67m 19| 10% |0,3]10}0,3}207% {5.1073 | 0 | o
Marnes & huitres
90, 67m-96,34m 119}5.104{0,3{10]0,3(107¢ |4.2072 | 0 | ©
Argile 4 cérices
96,34m-101m 191s5.10410,3(10(0,3l1074 {2.10"3 [ o | o
Complexe amr-sab.
101m-105m 191 104 10,311000,3]107% | 1,55 010
Limon (1) et (2)|19l8.103|0,3{1010,3]/1074 | 0,2 0 lo,2
Limon (3) 21] 104 |o,3|10{0,3{107% | 9,2 0 0,2
Cheminée 20(5.10%]0,4|10{0,4| 0 86.102 | 0 | o
Enrochement 23|s5.10%l0,4]10}0,4] 0 86.103 | 0 | o
Pour compléter les données numériques du modéle,
en plus, les paraméetres de définition des courbes
variation des perméabilités, de la compressibilité du

du couplage mécanique-hydraulique et de la teneur en
2 et 3 et tests précédents). La variation de

fonction choisie

parametres en
identigque pour les groupes du corps de digue de fag¢on que tous
ces paramétres chutent sensiblement pour une succion (en m)
égale & la taille caractéristique minimale de 1l'élément fini.
Le tableau 5.8 donne les valeurs des différents paramétres.

Tableau 5.8 Paramétres de définition des courbes

Al A2

10~3 2 10~3 2 0 10 0
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5.3.2.3. Chargements considérés

Avant la mise en eau

Avant la mise en eau de la digue, les chargements mis en
jeu avant, pendant et apres la construction du remblai sont
relativement simples. Pour la clarté de 1l'exposé, on peut
distinguer entre le remblai et sa fondation. La fondation ne
tasse que sous le poids du remblai. Elle est soumise au départ
a :

- un chargement de type “"poids volumigque" total,

- une pression hydrostatique que 1l'on a appelée
soulévement hydrostatique aux chapitres précédents pour
traduire son effet mécanique,

- un chargement de type "contraintes initiales" servant a
l'initialisation des contraintes effectives et 3 assurer
l'équilibre hydrostatique de la fondation.

Pour ce qui du remblai, les chargements sont de deux
natures

- le chargement de type "poids volumique" des différents
éléments du remblai. Rappelons a ce niveau que nous n'avons
pas considéré de différence importante entre le ©poids
volumique humide et le poids volumique total,

- le chargement de type Tpression hydrostatique",
chargement interne automatiquement commandé par l'évolution de
la surface libre : constant en dessous de celle-ci, presque
négligeable au-dessus (chapitre 3). On peut prévoir en effet,
avant méme la mise en eau, que la charge du remblai puisse
provoquer une remontée de la nappe conduisant & une saturation
des couches inférieures du remblai.

Il reste a préciser la loi du chargement du remblai : le
phasage de la construction. La figure 5.14 donne l'évolution
en fonction du temps de la hauteur du remblai. Il en ressort
une incertitude relative au calendrier de construction des
premieéres couches soit environ 3m. Visiblement les tassomeétres
ont été posés aprés que les premieéres couches du remblai
eurent été montées. Mais 3 partir de septembre 1975, date de
la pose des tassométres, les élévations successives du remblai
sont nettes. Elles montrent wun calendrier des travaux
s'échelonnant sur une durée totale d'environ 2 mois (septembre
et octobre 1975), sans interruption notable de chantier.
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La modélisation de «cette 1loi a consisté & faire 3
enchainements de calculs (calculs avec reprise) ’

- le poids de la premiére sous-structure (fig. 5.18. a)
correspondant a 3 métres de remblai (105m-108m). Nous 1l'avons
mis instantanément le 31 AoQdt 1975 (1°F® phase) ;

- le poids de la deuxiéme sous-structure (fig. 5.18.Db)
correspondant & 7 métres supplémentaires de remblai (108m-
115m), mise en place pendant le mois de septembre 1975 (2¢me
phase). A l'intérieur de cette phase, 4 pas de temps égaux
sont considérés, pour une élévation graduelle dfun quart de
hauteur environ par semaine ;

- le poids de la troisiéme sous-structure (fig. 5.18 c)
correspondant a 5 meétres de remblai en plus (115m~-120m),
construits au mois d'octobre 1975 (3%™€ phase et étape
finale), date d'achévement des travaux de construction.

La figure présente la loi de chargement adoptée pour le
calcul de la digue.

g

Fig. 5.20 Elévation de la hauteur du remblai en fonction du temps.
Modélisation de la loi de chargement



Chapitre 5- 228

Pendant et aprés la mise en eau

En plus des chargements précités, la mise en eau a un
effet mécanique dans un modele de couplage écoulement-
déformation. On verra dans le paragraphe suivant les
conditions aux limites mécanigques et hydrauliques a imposer,
mais pour l'instant, précisons les chargements supplémentaires
que met en jeu la mise en eau

- le poids de l'eau a l'aval de la fondation agit sur 1la
surface du sol, ce qu'on simulera par vune ©pression
uniformément répartie équivalente a ¥ H(t) ou H(t) représente
la différence de la hauteur en metres du niveau du plan d':au
a l'instant t avec le niveau initial de la nappe (105m).

- la pression mécanique isotrope linéaire correspondant
au poids de l'eau sur le talus aval.

5.3.2.4. Conditions aux limites

Avant la mise en eau

Avant la mise en eau, les conditions aux limites ont été
maintenues inchangées. Celles-ci méritent d'étre placées dans
le contexte du modéle de couplage réalisé. En effet, dans
cette approche, 1l n'est pas nécessaire de simuler le rble
drainant de la cheminée ou des filtres par 1le Jeu des
conditions aux limites & imposer aux différents éléments du
dispositif de drainage. Il faut simplement considérer le drain
et la cheminée comme des éléments physiques ayant des
perméabilités et des caractéristiques mécaniques (un poids
volumique, un module d'Young, un coefficient de Poisson, etc.)
propres. Il convient cependant de rappeler que, puisque nous
avons négligé sur le plan de la modélisation géométrique la
tranchée parafouille en pied de digue, étant donnée sa faible
épaisseur, on a tenu compte de son réle intercepteur des eaux
en décidant que sous la cheminée, au contact de celle-ci avec
le sol de fondation, 1la nappe reste maintenue & sa cote
initiale 105m. La figure 5.21 donne l'ensemble des conditions
aux limites avant 1la mise en eau : imperméabilité et
encastrement du substratum, imperméabilité et blocage des
déplacements horizontaux des faces latérales de la fondation
et nappe maintenue sous la cheminéde et a 1l'aval comme &
l'amont du remblai, & sa cbte initiale 105 m. Un récapitulatif
de ces conditions aux limites est donné plus loin dans le
tableau général des calculs effectués.
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Fig. 5.21 Conditions aux limites avant la mise en eaun

Simulation numérique de la mise en eau

La simulation numérique de la mise en eau est un probléme
délicat. Il s'agit essentiellement d'une condition aux limites
de drainage variable dans le temps. En l'état actuel du
programme, deux facons peuvent étre utilisées pour modéliser
l1'élévation progressive du plan d'eau. Chacune d'elles a ses
avantages et ses inconvénients.

Une de ces meéthodes consiste a imposer a l'intérieur du
jeu de données une fonction d'incrémentation de la condition
aux limites en question. L'esprit de cette incrémentation est
d'imposer une certaine proportion de la charge hydraulique en
des temps précis. On met ainsi graduellement la valeur finale.
Pour illustrer cette méthode, choisissons un exemple,
Supposons que le plan d'eau évolue de fagon réguliére sur le
talus AB pendant un mois de la cote 105m & la cote 110m en
passant, par exemple, par le point C au milieu du mois (fig.
5.22). Pour simuler le passage du plan d'eau au point C a t =
15 j, 1l faut, par cette méthode, imposer une proportion de la
charge qui ramene sa valeur préalablement fixée a 110m a la
valeur désirée 108 m, soit 98% comme incrément de charge a
appliquer au pas de temps correspondant a t = 15 j.
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Cette méthode peut présenter un avantage numérigue
double

- imposer graduellement plusieurs groupes de conditions
aux limites de natures différentes et partant, ne pas recourir
a plusieurs calculs,

- l'application graduelle de certaines conditions aux
limites peut étre favorable a une convergence plus rapide des
systeémes itératifs.

En revanche, cette méthode présente au moins un
inconvénient sur le plan physique. En effet, imposer une
proportion de charge hydraulique de 98% revient a imposer 108m
a tout le segment AB. Or, physiquement le plan d'eau n'a pas a
ce stade (t=15j) dépassé le point C. Il peut en résulter des

réactions sur le segment CB difficilement interprétables (fig.
5.22).

110m 2z B
t=30'
J
108m > C
t= 15;
J
105m A
t= Oj

Fig. 5.22 Simulation numérique de la mise en eau

Pour la raison précédente et puisque les aspects
mécaniques et hydrauliques sont liés (la premiére méthode peut
s'appliquer sans problémes en hydraulique des sols
indéformables ou pour des problémes de faible couplage
mécanique-hydraulique) dans les modeéles de couplage, on a
préféré utiliser une deuxidme méthode, dont l'esprit est le
suivant : on suppose que le plan d'eau évolue par couches
d'eau successives - ce qui n'est pas non plus la réalité -
qu'on délimite aprés examen de sa courbe réelle de variation
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et on met en oeuvre un enchainement de calculs avec reprise
pour appliquer successivement les charges hydrauliques
correspondantes aux instants importants de la montée du plan
d'eau. Ainsi, pour 1l'exemple précédent (fig. 5.22), on peut

prévoir deux couches d'eau : la premiere A 108m au temps t =
15j, puis une seconde & 110m au temps t = 30j, soient 2
calculs.

Examinons maintenant, sur la base de ces précisions, la
courbe d'évolution du plan d'eau de la digue de Maurepas-
Courance (fig. 5.16). On a déja négligé la variation du plan
d'eau pendant la construction du remblai, bien qu'il semble
qu'une eau, venue de diverses origines, ait conduit & la mise
en place progressive de 3m environ avant la mise en eau
véritable. On ne voit d'ailleurs pas trés clairement sur la
figure l'histoire de ce drainage. Cette période mise & part,
les wvariations du plan d'eau sont nettes. Son évolution
sensiblement perturbée, est trés marquée dés le début de
juillet 1977 (cote 110,5m enviren), puis un léger fléchissement
et une reprise de montée en aolQt jusqu'a 1la cote
d'exploitation 115m quelques mcis apres.

2

Pour ne pas alourdir inutilement les calculs, on a prévu,
pour modéliser la mise en eau de la digue étudiée, deux
calculs avec reprise

- élévation du plan d'eau de la cote 105m a 111 m da&s le
début de Juillet, puis cote stationnaire pendant presque tout
ce mois (1¥F® étape),

~ élévation Jjusqu'a la cote d'expleoitation au mois d'aoqt
jusqu'au régime permanent environ {(ce qui a correspondu a
environ 1 mois) (2°M€ gtape).

La figure ©5.23 présente 1l'évolution adoptée pour les
calculs.

En définitive, 6 calculs (5 + 1 initialisation) ont été

réalisés pour 1l'étude de la digue. Le tableau 5.9 donne un
récapitulatif de ces calculs.

118

"M

108 Juillet Aout f ‘t=
1977

Fig. 5.23 Evolution modélisée de la hauteur du plan d'eau
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Tableau 5.9 Résumé des calculs effectués

sur CE

Structure Phase Durée Chargements Conditions
(jours) mécanigques aux limites
- pression hydrostatique - AB
- contraintes initiales encastrée
0 ot - poids volumigque imperméable
- AC et BD
C - D u=20
A B imperméables
=0
- CD
drainage
h = 105m
- reprise des charge- - AB, AC
ments” (phase 0) et BD
c D - pression hydrostatique mémes
==£=§§§EEE§EE;=§== 1 1 - poids de 3m de remblai| conditions
A B aux limites
- CE et FD
h = 105m
- reprise des charge- mémes
c D ments” (phase 1) conditions
: E - 2 30 - pression hydrostatiquel aux limites
A B - poids de 7m de remblai|que la phase
1
630 ~ reprise des charge- mémes
C 0 {dont ments” (phase 2) conditions
ﬁ 3 30 - pression hydrostatique| aux limites
A B8 pour - poids de 5m de remblai| que la phase
travaux) 1l ou 2
- reprise des charge- - AB, AC,
ments” (phase 3) BD et FD
- pression hydrostatique mémas
c —_— D ~ pression uniformément conditions
= ——— 4 21 répartie de 60 kPa aux limites
A B sur CE que la phase
- pression linéairement 3
répartie sur EG - CE et EG
(60 kPa en E et 0 en G) drainage
h =111 m
- reprise des charge- - AB, AC,
ments”™ (phase 3) BD et FD
- pression hydrostatique mémes
(%m ~ pressicn uniformément conditions
30 répartis de 100 kPa aux limites
A B

que la phase

- pression linéairement 3
répartie sur EH - CE et EH
(100 kPa en E et 0 en H) drainage
1 h = 115 m

»exception faite de la pression hydrostatique
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5.3.3. Résultats des calculs et analyse

5.3.3.1. Résultats avant la mise en eau
Déplacemeants

Dans ce paragraphe, on présente les résultats numériques
obtenus avant la mise en eau de la digue, ce qui correspond a
une péricde de 660 Jjours s'étalant du 1°F septembre 1975
jusqu'a fin Jjuin 1977. La construction s'est achevée a la fin
du mois d'octobre 1975. On a pris comme origine des temps
l'instant de la pose des tassométres (1°T septembre 1975) pour
exploiter les résultats des calculs, instant qui correspond au
début de la 2°M€ phase de calcul (voir le tableau 5.9 des
calculs effectués). '

D'abord, on a tracé l'évolution en fonction du temps des
tassements issus des résultats expérimentaux et ceux issus
des résultats du calcul par éléments finis. La figure 5.24
donne leur variation comparée 4 partir des résultats des
tassometres 3, 4 et 5 (fig. 5.13) pour la période précédant la
mise en eau de la digue. Cette présentation est complétée par
la figure 5.25 donnant la variation spatiale des tassement
directement suivant la coupe des tassometres pour les pas de
temps #&tudiés pendant la construction de la digue. D'autre
part, on s'est aussi intéressé au tassement de la surface du
sol (ou soubassement de la digue) c'est a dire au comportement
mécanique du complexe sablo-argileux. La figure 5.26 donne son
évolution suivant la coupe. Enfin, pour avoir wune idée
d'ensemble, on a tracé a la fin des deux derniéres phases et,
juste avant la mise en eau, les isovaleurs des tassements et
des déplacements horizontaux dans tout le modele (figures 5.27
a 5.32).

1978 1877 . t
9 N

. : A 0O
N e e e = e = - == =~ § ==
g0 @ - — - W= - O - - -
o - - A - @ 2 8- A s m ——abeax. I e --l.-..@

Fxpérience

Caleul en éiemenin finin

Fig. 5.24 Comparaison des tassements en fonction du temps
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Fig. 5.25 Evolution des tassements suivant la coupe AB des
tassométres pendant la construction de la digue

Fig. 5.26 Evolution des tassements suivant la coupe AB de
la surface du sol pendant la construction de la digue
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1 : ~0,17%+00 6 : -0.790e-01
2 : =0.159e+00 : 7 : -0.589e-01
3 : -0.13%+00 (ﬂ\) 8 : -0.38%e-01
4 : -0.1198+00 9 : -0.188e-01
5 : -0.99le=01 10 : 0.132e-02

Fig. 5.27 Courbes d'isovaleurs de tassements a t = 307

1 : -0.318e+00 § : -0.140e+00
2 : =0.282+00 7 : ~0.105e+00
3 : -0.247e+00 (m) 8 : -0.696e-01
4 : ~0.2lle+00 9 : -0.342e~01
5 : -0.176e+00 186 : 0.12le-02

Fig. 5.28 Courbes d'isovaleurs de tassements a t = 607

1 : -0.318e+00 6 : -0.141e+00
2 : -0.283e+00 7 : -0.108e+00
3 : -0.247e+00 (m) 8 : -0.639@~01
4 : -0.212e+00 5 : -0.34%e-01
5 : -0.176e+00 10 : 0.101e-02

Fig. 5.29 Courbes d'isovaleurs de tassements i t = 6607
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1 : -0.2178=01 6 0.155e~02
2 : -0.171e-01 7 0.621e-02
3 : -0.124e-01 (m) 8 0.109%e~01
4 : -0.777e-02 9 0.15%e-01
5 : -0.311e-02 10 0.202e-01
T
AN i3 —_— L N—— T Z
A\ \\4 A \ N 2 Z
S S~ ——
Fig. 5.30 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux & t = 303
1 : -0.330e-01 6 0.354e-02
2 : -0.257e-01 7 0.108e-01
3 : -0.184e-01 (m) 8 : 0.182e-01
4 : -0.11le-01 9 : 0.255¢-01
5 : -0.377e~02 10 :  0.328e-01
D £>
T =3 =7 7 NS gy L
N ~4 J \ S e L
‘\-.q I N I
Fig. 5.31 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux & t = 603

1 : -0,.32%-01 6 : 0,351e~02

2 : ~0.256e~01 7 : 0.108e~01

3 : -0.183e-01 (m) 8 : 0.18le-01

4 : -0.11le-01 9 : 0.253e-01

5 : -0.377e-02 10 : 0.326e-01

» ﬁ‘ﬁ}
W7

"’/l_"llﬁn“i\—_‘.: >, -
\ S 3
\ ~4 — N e /

~ -

Fig. 5.32 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux & t = 66073
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L'examen des résultats a ce stade de l'étude montre que
les résultats numériques obtenus sont dans leur ensemble
conformes & la réalité. La comparaison des valeurs théoriques
et expérimentales des tassements confirme cette Dbonne
concordance. On peut cependant constater la difficulté
d'obtenir le début de l1l'évolution des tassements réels. Sans
doute, pour le reproduire avec fidélité, plusieurs calculs
supplémentaires avec reprises auraient été nécessaires. On
remarque néanmoins gque la différence entre les résultats
numériques et expérimentaux aprés un mois de construction ne
dépasse guére le centimetre. Le tassement dans l'axe, ou il
est maximal, est ©particulierement proche de sa valeur
expérimentale de 20 cm a la fin de la construction.

En ce qui concerne le tassement & la surface du sol, au
niveau du soubassement de la digue, il est resté modeste. Sa
valeur finale ne dépasse pas les 13 cm. Par ailleurs, le tracé
des isovaleurs de tassements montre que la charge du remblai
n'est ressentie que Jjusqu'au tiers central de l'argile a
cérites. En dehors donc du complexe argilo-sableux, les autres
couches de la fondation n'ont pratiquement pas été sollicitées
par la charge du remblai. Les valeurs des isovaleurs des
tassements et les formes de leur courbe traduisent de facon
claire :

- la nature géométrique du chargement de chagque phase,

- 1l'hétérogénéité mécanique sensible entre l'argile &
cérites et le complexe argilo-sableux (isovaleur n°9),

- une légere dissymétrie par rapport a l'axe de la digue,
liée & la fois a la différence entre les pentes principales de
la digue et idla différence des poids volumigues entre les
limons (1) et (2) et le troisiéme limon, d'une part, et les
limons et les enrochements, d'autre part.

Enfin, on peut noter la trés grande vitesse de tassements
de la digue. Le tassement final a pratiquement coincidé avec
celui produit a la fin des travaux. A partir de cette date, il
ne se produit presque rien. Au temps t = 660j, juste avant la
mise en eau (juillet 1977), ltaugmentation de tassement est de
l'ordre de 3 mm,et seulement a l'intérieur du complexe argilo-
sableux (isovaleurs 8 et 9).

Pour ce qui est des déplacements horizontaux, ils sont
restés réduits et ne dépassent guére en valeur absolue 3,5cm.
Leur variation spatiale et temporelle sont conformes a la
physique : ils sont négatifs a l'amont du remblai, positifs a
ltaval et tendent a diminuer en fonction du temps,
contrairement aux tassements. Mais cette tendance est restée
trés limitée (de 1l'ordre du mm) entre la construction du
remblai et la date de mise en eau.
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Régime hydraulique avant la mise en eau

En dehors de la premiére phase de construction, mise
instantanément et dans laquelle, la nappe s'est élevée
d'environ 20 a 30 cm dans le remblai, le régime hydraulique
est resté quasi permanent (régime initial hydrostatique). Ce
résultat semble indiquer que les surpressions expérimentales
enregistrées avant la mise en eau ne sont pas dues a l'effet
de consolidation des couches sous—-jacentes mais bien liées,
comme le notent Delfaut et al. (1984}, & la condition de
drainage qui s'est progressivement mise en place entre la cote
105m et 108m, avant que l'on ait décidé la mise en eau
véritable. N'ayant pas pris en compte cette mise en eau
"naturelle" pendant la construction, on n'a obtenu que l'effet
de la consolidation du complexe sablo-argileux. Or cet effet
semble justement négligeable pour 3 raisons

1. la forte perméabilité du complexe argilo-sableux lui-
méme (1,5 m/j) ne tend pas & créer de surpressions importantes
en fonction du temps;

2. l'emmagasinement hydraulique, pris en compte dans la
compressibilité du fluide, ne favorise pas non plus une
élévation rapide de la charge hydraulique;

3. le phasage de la construction adopté est sans doute le
processus de chargement le moins favorable aux variations
brutales des pressions interstitielles de la fondation.

La quasi-absence d'évolution de 1la charge hydraulique
entre la date de dtachévement des travaux et la date de mise
en eau est en grande partie responsable de la non-évolution du
tassement constatée entre ces deux dates.

5.3.3.2 Résultats de la mise en eau de la digue
Effets mécaniques de la mise en eau

La mise en eau a été effectuée en deux phases (voir
tableau des calculs). Chaque phase a été conduite Jjusqu‘'au
terme de son régime permanent, ce qui correspond a peu preés a
un mois pour chacune d'elles. Ce phasage en nombre limité
réduit la durée totale de la mise en eau réelle mais néanmoins
donne les grandes tendances des effets de l'écoulement dans le
corps de digue sur le comportement mécanique de 1l'ouvrage.
Pour mettre en évidence les effets couplés de la mise en eau,
on a tracé, suivant la coupe des tassomeéetres, l'évolution des
tassements a t = 660j (fin juin 1977 et jour qui précede la
date de mise en eau) puis a t = 667j (une semaine aprés la
mise en eau) et t = 6813 (correspondant au régime permanent de
la premiére phase de mise en eau a la cote 1llim). On fait
également pareil en ce qui concerne la deuxieme phase 3 t =
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6973 (une semaine aprés l'installation du plan d'eau & la cote
d'exploitation 115 m) puis a t = 7093 (un mois de mise en
service aprés). La figure 5.33 donne ces évolutions sur un
méme graphique. On s'est également intéressé aux répercussions
de l'écoulement sur les tassements & la surface du sol. lLa
figure 5.34 donne leur variation suivant la coupe & différents
instants de la seconde mise en eau. Enfin, pour avoir une idée
d'ensemble des effets de la mise en eau, on a tracé les
courbes d'isovaleurs des déplacements horizontaux dans tout le
modéle particuliérement concernés par la poussée de l'eau.

~ o b
o

10 20 30 P 50 80 7 a0
L 1 1

i

Fig. 5.33 Effets de la mise en eau 3ur les tassements
suivant la coupe AB des tassométres
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Fig. 5.34 Effets de la mise en eau sur les tassements
de la surface du sol
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Fig. 5.35 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux
au temps t = 68lj (fin de la lére phase de mise en eau)
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Fig. 5.36 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux
au temps t = 697j (15j aprés la mise en service)
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Fig. 5.37 Courbes d'isovaleurs de déplacements horizontaux au
temps t = 709j (1 mois environ de mise en service)
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L'effet de la mise en eau sur le processus du tassement
est évident dans la partie amont de l'ouvrage surtout avant la
cheminée. On constate aussi bien sur la coupe des tassométres
que sur la coupe de la surface de sol, que la mise en eau non
seulement arréte définitivement le processus de tassement mais
inverse la tendance de fag¢on significative a l'amont de 1la
digue. Ce phénoméne contraste avec les résultats expérimentaux
(fig. 5.14) qui semblent indiquer tout de méme une légére
augmentation (0,Scm) aprés la mise en eau. On obtient au
contraire un soulévement qui atteint parfois dans la zone aval
du corps de digue la valeur de 2,5cm. En revanche, a l'aval de
l'ouvrage et surtout aprés la cheminée, 1l'écoulement dans le
corps de digue n'a pratiquement aucun effet : le tassement
reste asymptotiquement celui d'avant la mise en eau. Ce
résultat s'explique par le fait qu'au fur et & mesure de 1la
diffusion du front de saturation dans la digue (notable a
l'amont), la pression hydrostatique réduit progressivement 1la
charge du remblai et produit un déjaugeage progressif du
massif, le "soulageant® ainsi dans sa partie aval. Cet effet
de diminution de <charge se traduit logiquement par une
diminution de tassements. L'état d'équilibre dans le massif
correspond au régime permanent a environ t = 7093.

Les courbes d'isovaleurs des déplacements horizontaux
montrent l'effet net de la mise en eau. Des la seconde mise en
eau, les déplacements horizontaux deviennent tous positifs. Le
corps de digue s'est légeérement déplacé dans le sens de
l'écoulement d'environ 2 a 3 cm. La poussée de l'eau vers
l'aval a donc produit son effet physique prévisible. L'effet
combiné du déplacement horizontal du corps de digue et du
soulévement déja constaté du tassement entraine une rotation
de l'ouvrage dans le sens des aiguilles d'une montre, ce qui
est normal pour ce cas précis.

Effets hydrauliques de la mise en eau

La mise en eau provoque l'établissement dans le corps de
digue d'un écoulement non-linéaire transitoire a surface
libre. Au fur et & mesure du développement de la zone saturée,
la surface libre évolue progressivement de l'amont vers
l'aval. En méme temps, un écoulement vertical traverse l'amont
de la fondation, alimentant les couches sous-jacentes de
celle~-ci et évacuant A& travers elles l'eau vers les zones
drainantes notamment sous la cheminée et vers 1l'aval de 1la
surface du sol.

Avant de revenir sur certains points essentiels de
1'écoulement tels que 1l'évolution des charges hydrauliques
dans les piézomeétres, le réseau des équipotentielles et celui
des équipressions, formulons quelques remarques sur
1'évolution de la surface libre.
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Surface libre

On a tracé le profil de la surface libre pour les temps
suivants : t = 661j, t = 667j et t = 6813j, qui correspondent
respectivement a 1 jour, 1 semaine et 3 semaines aprés la datekh
premiére phase de mise en eau. On a fait de méme pour la
seconde phase a t = 682j, t = 689j et t = 7093 (fig. 5.38).

P i S i

t= 661 | | 1= 482;

Az@\

t=689i

t= 667 |

/@A

t =681 t=709;

Fig. 5.38 Evolution de la surface libre dans le corps de digue
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L'examen de ces courbes permet de faire les remarques
suivantes

1. dans les premiers instants (t = 661j et t = 6823), la
surface libre, apres avoir dépassé instantanément les
enrochements, chute brutalement dans 1le premier limon. Ce
départ presque tangentiel & la face interne du talus est plus
net dans la deuxiéme phase de mise en eau (t = 682j). Il
s'explique par le contraste considérable entre les
perméabilités de la structure rocheuse (0,2m/s) et le limon du
corps de digue (0,2m/j). Comme le milieu poreux résiste 2
l'écoulement par sa porosité, l'eau met du temps & saturer les
couches de sols avoisinantes et la surface libre se brise pour
retrouver sa position initiale. Lorsque la 2zone saturée a
acquis des dimensions suffisantes, l'isotropie de l'écoulement
aidant, la surface libre reprend une forme plus réguliére (t =
681 et t = 7093)

2. pendant la premiere phase de mise en eau, seule la
couche inférieure du limon (1) s'est saturée alors que, dans
la deuxieme phase de mise en eau, le tiers amont du limon
central a été atteint par le front de saturation ;

3. Il n'y a pas eu de suintement au niveau de la cheminée
dans le corps de digue. Le rodle de celle-ci n'apparait donc
pas trés clair & la cote d'exploitation normale (115m). Peut-
étre le sera t-il davantage a la cote maximale (120m) puisque
le bassin est a la fois permanent et écréteur de crues.

Charges hydrauliques dans les piézométres

Afin de comparer les résultats des charges hydrauliques
enregistrées par les piézométres et celles calculées par
éléments finis, on a tracé les charges hydrauliques en
fonction du Temps a divers noeuds correspondant
approximativement a l'emplacement des 3 piézometres (Pg), (P7q)
et (Pg) situés a l'amont de la cheminée (fig. 5.13). La figure
5.39 présente les résultats du calcul par éléments finis.
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Fig. 5.39 Evolution des charges hydrauliques dans les piézométres.
Résultats du calcul par éléments finis

Sur la base de ces résultats, on peut faire les remarques
suivantes

1. d'une fagon générale, on retrouve, tant du point de vue
qualitatif que quantitatif, les tendances des résultats
expérimentaux (fig. 5.13). Les différences entre les valeurs
finales des résultats numériques et expérimentaux montrent une
surestimation de la charge (1,5m) pour le piézoméetre 9, une
parfaite concordance pour le piézométre 7 et sous-estimation
(lm) pour le piézométre 6. Mais les pourcentages d'erreurs
n'exceédent pas, dans les 3 cas, les A0% ; :
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2. l'effet du phasage de la mise en eau est net sur 1la
figure. Au temps t = 6827j, date de la seconde mise en eau, les
noeuds ressentent sans déphasage la montée brutale du plan
d'eau ;

3. les paliers que l'on constate pour les charges
hydrauliques, aprés seulement 2 semaines de rapide croissance
pour les deux phases, traduisent l'acquisition par ces noeuds
du régime permanent.

Equipotentielles et équipressions

Pour avoir une idée d'ensemble sur l1'écoulement
hydraulique, on a tracé le réseau des équipotentielles et des
équipressions & différents instants : a t = 6813 pour la
premiére phase de mise en eau, puis a t = 6893, t = 6975 et t =
709] pour la seconde phase. Les figures 5.40 & 5.43 présentent
ces résultats.

213 (kPa)

Fig. 5.40.a Réseau des équipressions a t = 68173
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Fig. 5.40.b Réseau des équipotentielles i t = 68173
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Fig. 5.41.a Réseau des équipressions a t = 68975
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Fig. 5.41 b Réseau des équipotentielles a t = 6897
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Fig. 5.42.a Réseau des équipressions & t = 6973
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Fig. 5.42.b Réseau des équipotentielles a t = 6973
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Fig. 5.43.a Réseau des équipressions a t = 70975
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Fig. 5.43 .b Réseau des équipotentielles 4 t = 7093
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L'analyse des réseaux des équipressions et des
équipotentielles permet de noter quelques remarques générales
au sujet de l'écoulement

1. les valeurs des pressions interstitielles sont plus
importantes a l'aval de la fondation et croissent avec la
profondeur, traduisant ainsi l'effet combiné de la pression
hydrostatique, de la pression de l'écoulement vertical et de
la présence du plan d'eau. Sous le remblai, les réseaux des
équipressions aux divers instants illustrent significativement
l'état de non-saturation complete du corps de digue par une
baisse sensible. La valeur de la pression maximale calculée
est de 21,3 (metres d'eau) soit 213 kPa pour la premiére phase
et de 25,8 (m dfeau) soit 258 kPa pour la seconde. Cet état
hydraulique représente sensiblement ltétat du régime
permanent. En effet, ce dernier aura en principe été atteint
lorsque la transmission intégrale des pressions imposées a la
surface du sol vers les couches les plus profondes de la
fondation aura été complete. On peut d'ailleurs obtenir
l'ordre de grandeur de la pression maximale en calculant la
somme de

- la pression hydrostatique initiale au substratum,soit
163,30 kPa,

- la poussée du plan d'eau a la surface du sol,qui cor-
respond respectivement pour la premiere et la se-
conde phases de mise en eau a 58 kPa et 100 kPa,

ce qui donne pour (25 deux phases, respectivement, 22,13 et
26,33 (en m d'eau), :e quli est voisin des wval3urs obtenues &
la fin de chagque phase ;

2. le réseau des 2qgquipotentielles montre 1l'hétérogénéité
hydraulique sensible de la structure de 1l'ouvrage
l'imperméabilité relat:ve de l'argile & cérites par rapport au
complexe argilo-sableux, puis la forte perméabilité de ce
dernier par rapport aux différents limons du corps de digue.
On peut remarquer, 14 encore, gque les équipotentielles les
plus fortes se trouvent dans les zones les plus proches du
plan d'eau, point que 1l'on a déja remarqué en suivant
ltévolution en fonction du temps de la charge hydraulique aux
noeuds.
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5.3.4. Conclusion

Le calcul de la digue de Maurepas-Courance par un modeéle
élastique de consolidation A& surface libre et sa confrontation
avec les résultats expérimentaux ont montré qu'd partir dfune
approche de couplage écoulement-déformations- on peut obtenir
des résultats satisfaisants tant du point de vue mécanique que
du point de vue hydraulique.

La mise en ceuvre de 1la programmation, effectuée au
niveau du code de calculs par éléments finis CESAR, montre
également que l'on peut calculer sans difficultés notables un
ouvrage réel en tenant compte aussi bien du phasage de sa
construction que du phasage de sa mise en eau. On peut ainsi
suivre, grédce aux outils numériques, le comportement des
ouvrages a tous les stades de leur vie.
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CONCLUSION GENERALE

Dans le but de modéliser le comportement mécanique et
hydraulique des barrages en terre construits sur sols mous,
nous avons défini un cadre général dans lequel peut s'inscrire
le calcul de ce type de structures : le couplage de 1la
consolidation des sols et des écoulements a surface libre.

Conscients de 1la difficulté & 1la fois théorique et
numérique que posent les problémes de couplages écoulement-
déformations en général et en particulier dans les barrages en
terre, nous avons adopté au cours de ce travail une démarche
par étapes.

Nous sommes partis de deux outils numériques du code de
calculs par éléments finis CESAR portant sur deux aspects
différents du sujet étudié, a savoir

- les écoulements en milieux poreux indéformables saturés
ou non-saturés en présence ou non de surface libre,

- la consolidation des sols saturés.

Dans une premiére étape, nous avons replacé ces deux
modules de calculs dans le contexte actuel de la modélisation
théorique et numérique de la consolidation des sols saturés et
des écoulements a surface libre. Nous avons, dans une deuxiéme
étape, procédé a une harmonisation entre les outils existants
et 4 une extension de leurs possibilités de calculs, notamment
par l'introducticon et l'adaptaticon de chargements mécaniques
tels que poids volumique, contraintes initiales et soulevement
hydrostatique.

Ces travaux préparatoires testés et validés, nous avons
formulé dans une troisiéme étape un modéle de consolidation a
surface libre des sols élastiques anisotropes. Ce modéle, qui
se présente comme une synthése des travaux antérieurs, a
ramené, gradce & l'introduction de distributions mathématiques
appropriées, le probleme délicat de surface libre transitoire
au traitement de frontieres fixes dans lesquelles on écrit les
équations du probléme. L'application du principe des travaux
virtuels et de la méthode des éléments finis a ce probléme a
conduit & la résolution d'un systéme différentiel non-
linéaire, symétrique, du premier ordre. L'adaptation dans le
code CESAR de l'ensemble des éléments finis de consolidation
bidimensionnelle des sols saturés aux calculs hydrauliques de
diffusion non-linéaire, l'‘'adaptation inversement des éléments
bidimensionnels de diffusion non-linéaire aux calculs
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mécaniques d'élasticité linéaire, la mise au point d'un
algorithme transitoire et itératif, l1'application de 1la
méthode du point fixe comme base de résolution du systéme non-
linéaire et sa programmation dans un nouveau module du code de
calculs par éléments finis CESAR constituent alors les points
marquants de cette étape.

Nous avons introduit dans une quatriéme étape 1l'élasto-
plasticité du squelette du sol, rajoutant & la non-linéarité
hydraulique une non-linéarité mécanique. Pour résoudre ce
probleme, on a d'abord étendu les propriétés numériques des
éléments finis précédemment mis au point aux calculs
mécaniques d'élastoplasticité et décrit ensuite un algorithme
de résolution combinant la méthode des rigidités wvariables
pour le traitement de la non-linéarité hydraulique (surface
libre) et la méthode des <contraintes initiales pour le
traitement de la non-linéarité mécanique (élastoplasticité).
La validation de cet algorithme, programmé dans un deuxiéme
module de CESAR qui tient compte des principaux modeles
élastoplastiques des sols, et notamment ceux des sols mous
comme le modéle MELANIE, par exemple, a été effectuée sur la
base de 3 solutions analytiques concernant des problémes
différents.

Nous avons confronté dans une derniére étape cette
modélisation et de sa programmation avec un cas réel d'ouvrage
en terre. Nous avons montré notamment que l'on peut conduire
de bout en bout le calcul des barrages réels et obtenir des
résultats encourageants tant du point de wvue hydraulique que
du point de vue mécanique.

Plusieurs perfectionnements restent cependant nécessaires
a ces travaux.

Sur le plan théorique, il faut davantage raffiner 1la
modélisation de la transition entre zone saturée et zone non-
saturée. Celle-ci a été idéalisée du point de wvue mécanique,
ol l'on a négligé l'effet différé des déformations dans la
zone non-saturée. La nature, la forme et le mécanisme du
couplage entre écoulement et comportement du squelette, en
présence de succion, constituent a l'heure actuelle l1l'un des
enjeux majeurs de la recherche sur les sols non-saturés. Les
modeles en variables indépendantes (contrainte totale,
succion), s'ils se précisent, pourrailent permettre une avancée
décisive dans c¢e domaine. On peut penser gJque, moyennant
quelques adaptations minimales, ces modeles peuvent utiliser
presqu'intégralement les algorithmes mis au point dans CESAR.

Sur le plan numérique, les non-linéarités des sols mous
rencontrées au cours de ce travail ne semblent pas poser de
difficultés importantes quant a la convergence des systémes
non-linéaires itératifs qu'elles impliquent, comparativement &
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celles rencontrées lors de la résolution des problémes de
mécanique des massifs secs élastoplastiques (sous la méme
nature de chargements et de conditions aux limites) ou
d'hydraulique des sols indéformables. Ce bon comportement des
algorithmes semble provenir du fait que la compressibilité du
sol mou Jjoue un rdle d'emmagasinement hydraulique qui
régularise la non-linéarité de 1l'écoulement. Nous avons en
effet constaté que les tests dans lesquels 1les problémes
hydrauliques et mécaniques sont faiblement couplés sont
numériquement les plus séveres. Il faut cependant tester
davantage les modules sur des ouvrages réels pour s'en faire
une 1dée plus précise. Dans le cas ou l'on constate des
divergences fréquentes dans la mise en oeuvre des programmes,
un procédé itératif de couplage de la méthode du point fixe et
de la méthode de Newton (plus lourde mais d'ordre de
convergence supérieur a4 la méthode du point fixe) pourrait
étre envisagé. Ce procédé est déja utilisé avec succes dans
CESAR pour le module NSAT. Si, au contraire, la remarque
précédente se confirme, on peut envisager d'étendre la
modélisation actuelle au probléme de surface libre
tridimensionnel. Les bases numériques de ce probléme existent
déja dans CESAR.

Nous souhaitons, en dotant le <code de <calculs par
éléments finis CESAR d'outils numériques de traitement des
problemes de consolidation a surface libre des sols élastiques
ou élastoplastiques isotropes ou anisotropes tenant compte de
la wvariabilité ou non de leurs différents parametres
mécaniques et hydrauliques (indice des vides, écrouissage,
perméabilités, compressibilités, etc.), avoir contribué a
augmenter la capacité d'analyse numérique du comportement des
ouvrages en terre tels que remblais et barrages construits sur
sols mous.

De plus, grédce a une programmation qui prend en compte le
phasage de 1la construction du remblai ainsi que celui de la
mise en eau, on peut espérer l'amorce d'un dimensionnement
plus précis et réaliste des barrages en terre, fondé sur une
approche de couplage des problémes mécaniques et hydrauliques
que met en jeu le calcul de ces structures.
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ANNEXES
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ANNEXE 1

aux dérivées partielles

Application de la transformée de Laplace et de la
formule d'inversion a la résolution d'une équation

Cet annexe donne les détails du calcul de la solution

analytique présentée au chapitre 2

Rappelons les équations que doit vérifier la fonction

en tout point et en tout instant

3% du
c —3 = _.E (1)
0z* ot
au, .
—2 ) = = T, u,i0.) (2)
L9z 7,
lu,tz,u <M 3)
z50
P
; +
u,iz,0' ) = 327. (4)
k
T,= —
k. -z

(¢ 2.3.4).

uz

n
]

Condition 2 Lah'miu(i l'interface)

la charge hydraulique devanr rester
finie (M=cte)

Condition initiale
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Posons oo

u, 1z,p} = of ey iz, dt.

Dans ce cas, les équations (1) et (4) donnent

dZG; P -P/7, U, p
- —ruy, = = - = (5) avec : Uy = —-
dz? c, c, c, 7,
Les équations (2) et (3) permettent d'écrire
du, -
—_dz =-T, u, 10.p) (6)
juyizp < M 7

L'équation (5) permet alors d'obtenir u, sous la forme

3 VoI AT,
uyzp = Ci(p)-e + C,ip)-e + 5 (8)

D'apres l'équation (7}, on a :

| , _ Zp/se, Ug
C,pp=0 et B,izp) = Cip)- e + ) (9)

et l'équation (6) permet de déterminer C, (p)

Ty o (10)
P (Ty+hprc. )

C,iipp = -

Il en résulte pour la transformée suivante

~(zp') - T, uy Zy p/ec u
u s = e + —
? P (Ty+ Vprc, ) p

En posant « = -T -}’c  , on obtient

a
1, #elc,

TEER
U (Z8) = u, + u o —_— 10y
: Pt PU/P -
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2 p/c,

I
CALCUL DE LA TRANSFORMEE INVERSE : L { __7:7___}
p(p-o

Pour calculer la transformée inverse de Laplace, on
utilise la formule d'inversion dite de "réciprocité complexe".

La formule intégrale de Bromwich permet d'écrire

Ly Hese, Zfp/e,
e 1 vy+ioo e '
L _ = — f ep‘ —— dp (1 1)
plip-o) 2ni y-ieo p(yp-o)
Zyp/c.
Puisque la fonction D —> E——:r———
p(¥p-o)

posséde un point de branchement a l'origine (p = 0), on
modifie le contour de Bromwich et on utilise le théoréme des

résidus.

y—iT

Contour C d'intégration

D'apres le théoréme des résidus, on a

1 y+ioo ept+z';/p/cv
_— —————— dp .= -lim | [fp)dp + [f(p)dp + [ f(p)dp
2n  viico  p(Yp - ®) ) R—+00 {
csg  EH HIK KL
S,

fp)
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En effet,

1 1
— @ fp)dp = —1 [f
o ?:5 (p)dp - ( A{a (p)dp + [f(p)dp + [f(p)dp + [f(p)dp +

BDE EH HIK

J f@)dp } (12)

LNA

+ [f(p)dp +
KL

La singularité p = 0 se trouve en dehors du contour C, le
théoreme de Cauchy assure :

1
— § fpydp = 0 (13)
2ni &

De plus, on a :

lim [ &P fpydp =lim [ &P f(p)dp =0 (14)

R+ INA R—=>+00 5DE

\Y
(on peut en effet trouver M et k tels que {f(p)[ < __I_}:
R

Les relations (12), (13) et (14) permettent donc d'écrire :

!
— [eP f(p) dp = - gm [f(p)dp + [fp)dp + [ f(p)dp } (15)
- KL

2ni

AB :_}0°° EH HIK
- Sur EH
p=u-e Vp = yue™ =iy

. £ e-ut+il/mc_,°z
[f@dp = [ : du (16)

bl o u(iiu -«
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- Sur KL
p=u-e™ Vp = -ilu

R VT

-ut- /e .2
[owp = [ o gy ()
KL £ u(-ifu - )
- Sur HIK
p=¢ 216 P
ge’t o+ o oz

}. e ) se /e 2in 18)
ff(p)dp = — 15/2 N 1 de = -
HIK +T0 (Je-e - ) «

Les équations (16), (17) et (18) donnent

1 Vv+ico pt+l/ P /C 4
i : 2

. ’ p— dp =

M e PP - T .
. e jurcoszjfu/e. + o-sinzfu/c ..
* T2 u + o
soit encore 1
pa

tl 7 pre, } , et u-cosz L 4 «-sinz —u-_]

_ = . - 4 = j l/, C‘: l( z

p(yp-o) * T du (19)

u(ul+o?)

Par substitution de 1l'équation (19) dans 1l'équation
(10) ', on obtient l'expression de uj(z,t)

Un logiciel développé & part permet 1l'intégration
numérique de cette intégrale en tout point et & tout instant.
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ANNEXE 2

Comparaison de schémas numériques implicita et explicite
pour la réscolution de problemes a surface libre.

Cas da l'écoulement stationnaire

Cet annexe a pour but de montrer une instabilité
numérique liée au choix d'intégration dans le temps sur un
exemple précis : le calcul d'un régime permanent a partir d'un
algorithme transitoire. Le calcul du régime stationnaire d'un
algorithme transitoire est souvent utile pour comparer. Au-
dela du cas précis étudié, il montre un aspect de l'incidence
possible du procedé d'intégration dans le temps sur le
processus de convergence des algorithmes pas & pas.

I. Algorithme selon l'intégration semi-explicite
du type Galerkin

On a déja vu que l'intégration du type Galerkin appliqués
aux équations de la consolidations des sols saturés permettait
dtécrire

. i 3 : L
Rg aCg Au 3R 5C u(t) F(t+An+ 3 F(1)
T 2 + 2 LAr
-aCg -aA:; K, AH/ 0 aAtKG H(1) -JaAqQﬁ+An+2Qu”

On a vu aussi que si l'on introduisait la non-linéarité
hydraulique sur la base de la méthode du point fixe au systéme
précédent, on obtenait

A j*t D j*l 3 3 j
RoBunyy = Colby g Byyy = = 3 Rg-uy, )+ 57 Colbyy ) By, +
1
E-F(tH) + F() (1)
. . i+1
j i+ i AR i B
PV . - w2 2Ar. = 2. Ay {t1.p)
o cc(h(ti)) A”(m o 3At KG(hm)) — ,ti = o At KG(h{ti)) "

ca At [Q*+ Q)] ()

W
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Lorsque l'on s'intéresse particuliérement au régime
permanent, on peut, pour obtenir la charge hydraulique,
considérer uniquement l'équation (2). Il y a en effet dans ce
cas découplage mécanique-hydraulique

j
A 1 8h., = u-At-K-('h,t,.')'h
(SR S

2 ) 1
4 ; iy 3 o- At [Q(ti” 7 Q(ti-x)

Pour s'assurer de la stabilité de l'algorithme aux pas de
temps suivants (le régime étant stationnaire, la solution doit
rester identigque), on suppose qu'il y a convergence au pas
actuel et examinons s'il y a possibilité ou non d'évolution de
la charge.

S'il y a convergence, on aura

I
(SR )

PAURgihg ) B0y = Koty by, - %'Q(ti_l') - %'Q(_ti) (3)
Or, on a

b= Bty - b ) (4)
Les équations (3) et (4) conduisent a la relation

2% o = Lolr - - _ 2.
T3 Kl By =3 (Rl By 7 Q) T 3 Q) ®)

On constate qu'il y a possibilité d'évolution du systeme
puisque :

Qut N = KG(ti) . h(ft 1)

d'ou instabilité numérique, que 1l'on avait par ailleurs
vérifiée sur des jeux de données types.
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II. Algorithme basé sur un schéma totalement implicite

Lorsque le schéma d'intégration dans le temps est
totalement implicite, les équations de la consolidation des
sols s'écrivent scus la forme du systéme matriciel suivant

R ~x* C Au -R C U,y F(t+AD)

-+ At - Q(t+Ar)

> T -— 2; . . . .
~a-cl -o?rkgeAt | |aH 0wtk || Hy

Si 1l'on introduit la non-linéarité hydraulique du
probléme a surface libre, sur la base de la méthode du point
fixe, le systéme précédent devient

j+1 j j*l j
R," Au(m - Co‘h(ti )-"Ah(t-_) = -R -uwir, ) + CG(hm_l)) + Fit,) (6)
j j+1 i Ahj+1
T 2- - .
oc-CG(h(rti))-Au(ti) + At- :(z‘h(r:_)ﬂ' "

i
() = = ot'.m:-I(G(I:l(-h-)}-llt;~1 +

+ 0t-Qp-o (7)

Lorsque le régime est stationnaire, 1l'équation (7) donne
1'évolution de la charge hydraulique

cel

J ; R .
Ko(h(tz))'Ahn = 'Kath(m)'h(ti-ﬂ * Q) ®

Si l'on suppose la convergence au pas du temps actuel, on
obtient d'apres (8)

Koy ) 8y o= =Koy 0o By + Qe (9)

Comme Ah(h) = hm) - h(tH) , l'équation (9) s'écrit

Kol ) Bryyy = Kol 0 By = Kol B,y + Qqy (10)
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D'apres l'équation (10), il y a parfaite égalité entre
les deux membres et toute évolution est figée en conséquence,
une fois la convergence assurée.

En conclusion, cn  peut donc obtenir le régime
stationnaire a surface libre {(ou non-linéaire) A& partir d'un
algorithme transitoire dont le schéma d'intégration dans le
temps est totalement implicite contrairement au cas semi-
implicite du type Galerkin.
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RESUME

Dans le cadre des grands aménagements hydrauliques ou
hydroélectriques, d'irrigation ou de contréle de crues, on prévoit de
construire un nombre croissant de digues et de barrages en terre dans des
zones de sols compressibles.

Afin d'estimer au mieux les tassements et la stabilité de ces
ouvrages, on décrit un modéle théorique de consoclidation & surface libre
des sols anisotropes tenant compte des trois principales formes
d'emmagasinement hydraulique

- la compressibilité du squelette du sol,
~ la compressibilité du fluide,
~ la variation de la cote de la surface libre.

Dans un premier temps, le sol est supposé élastique et la non-
linéarité est essentiellement hydrauligque. L'application du principe des
travaux virtuels et de la méthode des éléments finis A& ce probléme le
raméne & la récclution d‘un systéme non-linéaire symétrique différentiel du
premier ordre. Le traitement numérique de ce systéme conduit, d'une part, a
l'adaptation des é&lémeuts finis de consolidation bidimensionnelle des sols
saturés, existants dans le code de calculs par éléments finis CESAR du
LCPC, aux calculs hydrauliques de diffusion non-linéaire et, d'autre part,
a . la mise au point d'un algorithme transitoire itératif. La programmation
de cet algorithme basé sur l'utilisation de la méthode du point fixe est
alors effectuéa dans un premier module de calcul par éléments finis du code
.précédent .

Dans un deuxieme temps, le sol est supposé élastoplastique et la non-
linéarité, par conséquent, devient & la fois hydraulique et mécanique. La
résolution de ce probléme a nécessité d'abord l'extension des propriétés
numériques des é¢léments finis, précédemment mis au point, aux calculs
wnécaniques d'élastoplasticité puis ensuite la description d'un algorithme
transitoire 1itératif combinant la méthode des rigidités variables pour le
traitement de la non-~linéarité hydraulique (surface libre) et la méthode
des contraintes initiales pour le traitement de la non-linéarité mécanique
{élastoplasticitd). Liimplémentation de cet algorithme dans un deuxiéme
module de calcul par éléments finis du code CESAR prévoit les principaux
modeles élastopirastigues des sols et particulidrement ceux des sols mous.

La modélisation effectuée et sa programmation, qui tient compte,
entre autres, du phasage de la construction du remblai, du phasage de la
mise en eau du barrage et des conditions aux limites de diverses natures
telle que le suintement, par exemple, sont testées sur un ouvrage réel. La
confrontation des résultats numériques et expérimentaux sur cet ouvrage a
montré qu'a pértir de cette approche de couplage écoulement-déformations,
on obtient des résultats encourageants tant du point de vue mécanigque que
du point de vue hydraulique.



