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RESUME

Le présent travail consiste a une étude, par simulation physique en chambre
d’étalonnage, du comportement des pieux chargés axialement par des sollicitations cycliques
a grand nombre de cycles. L’étude présentée est focalisée sur 1’évolution de la capacité
portante des pieux durant et aprés le chargement cyclique, en s’intéressant plus
particulierement a la dégradation du frottement latéral. Les essais cycliques ont été réalises a
déplacement contr6lé de type alterné afin de mettre en évidence le phénomene de dégradation
du frottement a I’interface pieu-sol.

On présentera tout d’abord les résultats typiques sous 1’effet du chargement cyclique,
puis on étudiera I’effet des paramétres significatifs sur le comportement des pieux, a savoir ;
la fréquence de chargement, I’amplitude du déplacement cyclique, le type de chargement
cyclique (alterné¢ et non alterné), I’état de densité du massif et le niveau de contraintes
appliquees.

Il a été trouvé qu’en appliquant un chargement cyclique a grand nombre de cycles sur
le pieu, le frottement latéral subira au début une dégradation puis une augmentation qui
continuera jusqu’a la fin de la séquence cyclique. Ce renforcement du frottement latéral est un
phénoméne nouveau qui n’a pas été observé avant par les chercheurs et qui est dd a la forte
dilatance partiellement empéchée de la zone d’interface sol-pieu.

Mots clés: Chambre d’étalonnage, pieu, capacité portante, sol, chargement cyclique,
frottement latéral, dégradation cyclique, durcissement cyclique, parameétres.



ABSTRACT

The research realized within this thesis concern the study of the behavior of piles
under axial cyclic loading up to very large number of cycles using the basis of physical
modeling in the calibration chamber. The work investigates the evolution of the bearing
capacity of piles during and after cyclic loading, focusing particularly on the degradation of
skin friction. The cyclic tests were performed in tow-way displacement controlled in order to
highlight the phenomenon of degradation of pile-soil interface.

Firstly, we present the typical results of cyclic loading tests, then the study of the
effect of significant parameters on the behavior of piles; the loading frequency, the cyclic
displacement amplitude, the type of loading (two-way or one- way), the density index of the
soil and the level of applied stress.

It was found that under cyclic loading up to large number of cycles, skin friction
decreases initially, than increase until the end of sequence cycling load after reaching a
minimum value. This new phenomenon which has not been observed before is attributed to a
partially constrained dilatancy of the zone interface soil-pile.

Keys Words: Calibration chamber, pile, Bearing capacity, soil, cyclic loading, skin friction,
cyclic degradation, cyclic hardening, parameters.
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INTRODUCTION GENERALE

Les grands ouvrages de génie civil sont couramment construits sur des fondations
profondes, appelées communément pieux, qui transmettent les charges de la structure vers les
couches profondes de bonne résistance, situées a une profondeur variant de quelques métres a
plusieurs dizaines de meétres, et cela quand le sol en surface ne posséde pas une résistance
suffisante pour supporter les charges qui lui sont appliquées.

En pratique, les pieux sont rarement soumis a un chargement constant, mais au
contraire, ils sont soumis & des sollicitations cycliques qui peuvent étre du type
environnemental tels que ; le vent, la houle, les marées, le séisme, etc., ou du type industriel,
tels que les charges provenant des ponts roulants, des machines tournantes, des eoliennes, des
presses et du trafic routier, ferroviaire ou aéroportuaire, etc. Les séismes sont caractérisés par
un petit nombre de cycles et des charges trés variables dans le temps, caractérisés par 1’effet
de I’inertie, et pour lesquelles 1’aspect dynamique du probléme est prédominant. Les autres
actions sont caractérisees par le caractere répétitif des sollicitations et par un nombre de
cycles moyen a élevé. Les amplitudes du chargement cyclique peuvent étre faibles ou grandes
avec une fréquence variable aussi mais qui reste dans la gamme des fréquences quasi-
statiques. Ces actions répétitives entrainent des probléemes de comportement et de stabilité des
ouvrages et peuvent engendrer des pathologies et des désordres conduisant, par fois, a la
rupture de I’ouvrage.

Le chargement cyclique provoque en particulier une évolution trés significative du
comportement de I’interface pieu-sol et engendre généralement une dégradation de la capacité
portante du pieu avec accumulation des déplacements permanents. Le probléeme de la
dégradation du frottement latéral reste mal connu et nécessite un développent des travaux de
recherche en vue d’¢lucider les mécanismes de comportement régissant ce probléme et par
conséquent améliorer les méthodes de calcul et de dimensionnement des pieux sollicités a des
chargements cycliques.

Le présent travail s’inscrit dans le cadre d’un projet de recherche frangais du type
ANR (Agence Nationale de Recherche), géré par I'IREX (Institut de Recherche en
Expérimentation) et inscrit sous 1’acronyme SOLCYP dont les principaux objectifs sont
I’amélioration des connaissances du comportement des pieux sous sollicitations cycliques. Il
vise, en particulier, I’étude du comportement des pieux soumis a un grand nombre de cycles
exposeés au probléme pathologique du type ‘Fatigue’.

A partir d’une simulation physique en chambre d’étalonnage, développé au CERMES
de P’ENPC (France), on étudiera I’influence les paramétres significatifs sur la dégradation de
la capacité portante des pieux. On s’intéressera, plus particulierement, a 1’évolution du
frottement a 1’interface pieu-sol et cela pour un chargement conduit a grand nombre de cycles
(jusqu’a 100 000 cycles). Les essais réalisés dans ce cadre sont menées a déplacement
contr6lé afin de mettre en évidence la dégradation du frottement latéral.
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Le présent mémoire est structuré en cing chapitres, comme suit :

Le premier chapitre est consacré a une synthese bibliographique des travaux de
littérature traitant les problémes de comportement des pieux soumis a des chargements
monotones et cycliques ainsi que les effets liés au mode d’installation des pieux. Dans cette
optique, il sera analysé, en particulier, les aspects de comportement observés durant les essais
cycliques meneés en laboratoire, sur les interfaces et sur modeles réduits de pieux, ainsi que les
expérimentations in-situ. Une attention particuliere sera accordée a 1’étude de 1’évolution du
frottement latéral durant et apres la séquence cyclique appliquée au pieu et cela pour déceler
les mécanismes clés du comportement des interfaces. On présentera également les travaux
consacrés a la simulation physique en chambre d’étalonnage, étant donné qu’elle représente
I’outil expérimental pour la réalisation de la présente étude.

Le dispositif expérimental utilisé ainsi que la procédure suivie pour la réalisation des
essais seront exposés dans le deuxiéme chapitre. On présentera tout d’abord la chambre
détalonnage de I’ENPC (Laboratoire CERMES) avec laquelle on a effectué notre travail
expérimental, puis les différents étapes de la réalisation d’un essai, allant de la confection du
massif de sable jusqu’au dépouillement des résultats.

Dans le troisieme chapitre, on présentera le programme expérimental mené dans le
cadre de cette étude, dans lequel on exposera, en particulier, le matériel qu’on a développé
récemment avec 1’équipe technique du CERMES pour 1’étalonnage du capteur de mesure du
frottement latéral. Les résultats des essais d’étalonnage des capteurs de mesure de la
résistance en pointe ainsi que du frottement latéral sont également présentés. On donnera
aussi les caractéristiques physiques du matériau utilisé (sable de fontainebleau de classe
NE34). Un essai typique de foncage sera présenté a la fin puisque cette phase est répétitive et
concerne I’ensemble des essais effectués.

Le quatriéme chapitre sera consacré a I’étude du comportement des pieux SOUS
sollicitations monotones, dans lequel on présentera les essais typiques et I’influence des
parameétres significatifs sur le comportement monotone des pieux sous I’action de ce type de
chargement. 1l sera examiné les effets de : diamétre de pieu, niveau de contraintes appliquées
au massif, la densité initiale de 1’échantillon ainsi que la vitesse de chargement.

Dans le cinquieme chapitre, on étudiera en détail le comportement des pieux sous
chargement cyclique. On exposera en premier lieu les résultats des essais cycliques qui ont été
réalisés sur la sonde P20 qui sont caractérisés par un nombre de cycles de 1’ordre de 100 pour
chaque séquence cyclique réalise, puis on présentera les résultats des essais cycliques a grand
nombre de cycles (100 000 cycles) réalisés sur la sonde @36 et dans lesquels on s’intéressera
a I’évolution de la capacité portante et plus particulierement a la dégradation cyclique du
frottement dans la zone d’interface pieu-sol. A ce titre, on examinera I’effet des parametres
significatifs sur le comportement des pieux sous un tel chargement, a savoir I’amplitude
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cyclique, la densité du massif de sol, le type de chargement (alterné et non alterné) ainsi que
le niveau de contraintes appliquées.

On terminera cette étude par des conclusions générales retracant le bilan des résultats
expérimentaux auxquels on est arrivés et on proposera, a la fin de la these, quelques
perspectives de recherche jugées intéressantes pour développer d’autres travaux dans le méme
domaine.
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CHAPITRE 1

ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE

L’utilisation des pieux est une méthode trés ancienne pour surmonter les difficultés
liées a la faible portance des sols. Actuellement les pieux sont fréquemment utilisés comme
fondations des ouvrages importants tels que les auto-ponts, les tours d’habitation, les barrages
et d’autres ouvrages lourds. Les fondations profondes different des fondations superficielles
par le fait qu’elles reportent une partie de leur sollicitation verticale au sol par frottement le
long du fat.

Dans la catégorie des fondations profondes, on trouve également les micropieux qui
différent des pieux par leur diametre et leur utilisation. En effet, les micropieux ont,
généralement, des diameétres ne dépassant pas 250 mm, en plus ils sont utilisés pour les
travaux de reprise en sous-ceuvre, assurant une bonne adhérence entre la structure et le sol.
Une autre spécificité des micropieux c’est qu’ils sont utilisés en groupe et en réseau (inclinés).
L’utilisation des micropieux est récente par rapport aux pieux. Cette technique a été inventée
en 1952 par I’ingénieur Italien F. Lizzi (ESTEPHAN, 2003)[1] et on parlait a I’époque de
pieux racines (Pali radice).

Les pieux sont soumis, généralement, a des sollicitations cycliques qui peuvent étre de
type environnemental (vent, houle, marées, s€ismes, etc.) ou industriel (machines tournantes
et vibrantes, presses, eoliennes, trafic routier, ferroviaire, aéroportuaire, etc.) (IREX, 2007)[2].
Mis a part les séismes qui sont caractérisees par un nombre de cycles limité et un chargement
variable dans le temps, les autres sollicitations sont considérées comme étant des charges
répétées causant le phénomene de fatigue (KORECK et SCHWARZ, 1988)[3]. Dans la suite
de I’étude on s’intéressera uniquement au chargement statique répété, c'est-a-dire le
chargement cyclique ayant un effet dynamique ne sera pas concerné par notre investigation.

Ces actions cycliques peuvent avoir une influence significative sur le comportement et
la stabilité des structures, a court et moyen terme, et causent des problemes de pathologies des
structures qui peuvent aller jusqu’a la rupture des ouvrages.

La mise en place d’un pieu dans le sol entraine une modification importante des
caractéristiques mécaniques de ce sol, dépendant largement de sa nature et des conditions
d’exécution.

L’influence du battage et des vibrations sur le comportement de ce sol dépend du type
de pieu, de la nature et de I’état du sol. On distingue alors :
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- Les pieux dont la mise en place provoque un refoulement du sol (pieux battus,
pieux vibrofonces, pieux foncés).

- Les pieux dont I’exécution se fait aprés extraction du sol de forage et qui, de ce
fait, ne provoque pas de refoulement (pieux forés).

1.1. Comportement mécanigue des pieux isolés sous charge axiale monotone

La premiére publication dans le domaine des pieux date vers la fin du 18°™ cycle
(Wellington of the Engineering news, 1893). Plusieurs travaux se sont succedés par la suite en
proposant des approches théoriques et empiriques aux probléemes de comportement des pieux.
Mais malgré les avancées importantes réalisees dans ce domaine, le dimensionnement des
fondations profondes reste toujours un probleme délicat lié a des mécanismes de
comportement complexes et mal connus. C’est la raison pour laquelle le dimensionnement des
pieux repose sur des méthodes de calcul basées sur I’expérience (essais de chargement

statique et essais In-situ).

1.1.1. Considérations générales

Comme le schématise la figure 1.1, lorsqu’un pieu est chargé axialement en téte, a la
rupture, la charge limite est équilibrée par les réactions limites du sol:

- Résistance unitaire du sol sous la pointeq, conduisant a la charge limite de pointe:

Q,=0,A,;

Avec A, section droite de la pointe.

- Résistance unitaire g,due au frottement du sol sur la surface latérale du pieu, la

charge limite par frottement latéral est : Q, =q.A, ;

Avec A surface latérale du pieu.

La charge limite totale Q, d’un pieu est la somme de la charge limite en pointe Q,

correspondant au poingonnement du sol sous la pointe, et de la charge limite du frottement
latéral Q, mobilisé entre le fltetle sol . Q, =Q, +Q,

La décomposition de la charge limite en deux composantes constitue en fait une
simplification du probléme, car en réalité il y a toujours un couplage entre les deux termes.
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Figure 1.1 : Courbe de chargement axial d’un pieu (FRANK, 2001)[4].

1.1.2. Effets dus a ’installation des pieux

Lors de I’installation d’un pieu dans le sol, 1’état de ce dernier sera modifié sous
I’effet des déplacements et des vibrations.

Les études concernant les effets d’installation sont trés rares. On peut les classer en
deux catégories : Les études expérimentales basées sur la visualisation du sol autour des pieux
et les études expérimentales et théoriques ou on s’intéresse a la quantification directe et
indirecte des paramétres d’installation. La complexité du probléme et la difficulté d’une
approche en grandeur réelle a incité les chercheurs vers la réalisation des expérimentations sur
modeéles réduits. Les résultats de la premiére catégorie sont donnés par
MEYERHOF(1959)[5] et ROBINSKY et MORRISSON (1964)[6]. Les deux derniers ont
effectué une série de tests sur modeéles réduits de pieux, installés par fongage, dans un sable
lache (Ip=0,17) en utilisant la technique de radiographie. Ils ont remarqué un compactage du
sol en dessous de la pointe avec une tendance, par les grains de sable a proximité du fat, a étre
déplacés vers le bas (direction de fongage) (figure 1.2.a). Le mouvement des grains est
quantifiable jusqu’a une distance de 3 a 4 diametres dans la direction latérale et de 2,5 a 3,5
diametres au dessous de la pointe. VESIC (1965)[7] a transformé ces déplacements en
déformations et on peut bien observer des déformations de compression en dessous de la
pointe et des déformations d’extension du sol situé au dessus (Figure 1.2.b).

MEYERHOF (1959)[5] et VESIC (1977)[8] associent a ce phénomeéne, une
diminution de la densité relative et donc une réduction des effets benéfiques liés au
compactage du sol. Une augmentation de la densité se traduit par une augmentation de la zone
compactée dans les deux directions (verticale et horizontale).

Les travaux de SID-AHMED (1989)[9] ont montré que le volume de sable remanié
par la pénétration (perturbé par I’installation du pieu) augmente avec la densité relative du
sable (Figure 1.3), et cela en réalisant des essais sur trois types de sable (Figure 1.3). Ce qui
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est en concordance avec les résultats de ROBINSKY et MORRISSON (1964)[6] et VESIC
(1965)[7].

En outre, I’étude faite par SHAKHIREV (1996)[10] sur le comportement du sol lors
du fongage des modeles des pieux dans le sable (cuves bidimensionnelles et
tridimensionnelles) a mis en évidence certains mecanismes liés au mode de leur installation:

(&) Au voisinage du pieu, les déplacements verticaux du sol sont dirigés vers le bas. Par
contre, a partir d’une certaine distance du fiit, on remarque 1’existence de zones ou les
déplacements sont dirigés vers le haut (Figure 1.4.a).

(b) L’existence de domaines caractéristiques formés par la déformation du sol associés au
fongage du pieu (Figure 1.4.b) ; le premier domaine (zone 1) formé par le compactage
du sol autour du pieu qui augmente en profondeur et dans la direction radiale et se
referme au dessous de la pointe du pieu, cela est di a 1’action du frottement qui
s’exerce sur la surface latérale du pieu, le deuxieme domaine (zone 2) formé par le
refoulement a cause de la pression exercée sur le sol par le corps du pieu au cours de
foncage.

(c) Les déplacements horizontaux forment de la méme maniere que les déplacements
verticaux une zone de compactage. Cette zone ne dépasse jamais une certaine largeur
dans la direction radiale et se développe vers le bas en fonction de I’enfoncement du
pieu (Figure 1.4.c).

(d) De point de vue état de contrainte, ’examen des zones de déformations du sol lors du
foncage du pieu met en évidence 1’existence des contraintes verticales et horizontales
a la fois par le flt et la pointe du pieu.

., alYetaleTrs
{ofter Rebinsky and Morrison = 19 684)

(a) (b)

Figure 1.2 : Déplacements et déformations autour d’un pieu foncé dans un massif sableux :
(a) déplacements ; (b) Compression et Traction en fonction des déformations en %
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Figure 1.3 : Influence de la densité relative sur les zones perturbées du sable
(SID-AHMED [9]).
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Figure 1.4 : Zones de déformations du sol lors du fongage de modeles de pieux dans du
sable ; déplacements verticaux observes (b) zones du sol compacté (1) et de sol refoulé (2)
autour des pieux et (c) zones de déplacements horizontaux du sol (SHAKHIREV et al. [10]).

Récemment, WHITE et BOLTON (2004)[11] ont réalisé une série d’essais de type
déformation plane en chambre d’étalonnage pour étudier les mécanismes liés a la pénétration
des pieux et cela en utilisant des techniques trés sophistiquées de mesure de déformation
basées sur la vélocimétrie par image de particules (PIV) et photogrammétrie a courte portée
(Figure 1.5). Les auteurs ont conclu que les champs des déplacements et des contraintes au
cours de I’installation du pieu sont indépendants de type de sol, malgré qu’il y a une grande
compression et une petite zone dans le cas du sable carbonaté par rapport au sable siliceux. La
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forme du chemin de déformation révéle une forte compression verticale sous la pointe, suivie
par une compression horizontale quand le sol s’écoule autour du pieu, ce qui est en
concordance avec la théorie de 1’expansion de cavités. Les auteurs ont remarqué que la zone
d’interface autour du pieu comprenant les grains broyés suite au passage de la pointe conduit
a une réduction de volume (contraction de I’interface) induisant ainsi une réduction du
frottement latéral.

Par ailleurs, YANG et al. (2010)[12] ont étudié 1’évolution de la granulométrie des
sols granulaires au cours de I’installation et du chargement d’un modele de pieu, en réalisant
des essais en chambre d’étalonnage et des essais d’interfaces avec 1’appareil de cisaillement
annulaire. Les essais en chambre d’étalonnage leur ont permis de définir 3 zones autour du
pieu ; zone 1 adhérente au pieu caractérisé par un broyage élevé sous contraintes normales et
tangentielles dans la bande de cisaillement, ensuite zone 2 caractérisée par un broyage sous
contraintes normales élevées sans bandes de cisaillement et enfin zone 3 caractérisée par un
broyage modéré sous faibles contraintes normales sans bandes de cisaillement. L’analyse
granulométrique des échantillons de sable récupérés a partir des 3 zones montre bien
I’évolution de la granulométrie du sol apres 1’installation du modele de pieu (Figure 1.6).
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Figure 1.5: Champ de déplacements autour de modele de pieu (WHITE et BOLTON [11]).

Concernant 1’évolution des contraintes dans un massif sableux, MOKRANI (1991)[13]
a eévalué, pendant le passage de la pointe durant la phase de battage des pieux, 1’évolution des
trois contraintes principales; verticales (o,), radiales (o,) et orthoradiales (o,) a 3,5
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diameétres du pieu a 18 diamétres de profondeur (Figure 1.7). Les contraintes verticales (o, )

et radiales (o, ) augmentent a I’approche de la pointe en passant par un maximum environ 2,7

a 3,6 diamétres avant que la pointe n’atteigne le niveau des capteurs. Concernant la contrainte
orthoradiale (o, ), il n’y a pas de variation sensible.
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Figure 1.6 : Courbes granulométriques des 3 échantillons de sable usé (Zones 1, 2 et 3)
comparées a celle du sable neuf (YANG et al. [12]).

aont vertl,cont rod,cont orthorad {kPa)

100

Enfoncemant {cm)

Figure 1.7 : Evolution des contraintes dans le massif de sable durant I’installation 4 100 cm
de profondeur (MOKRANI [13]).

En ce qui concerne I’interface sol — pieu, son comportement est li¢ a 1’évolution de la
contrainte normale du fait de I’installation et du chargement et plus particulierement a
I’évolution du coefficient de pression des terres K (BOULON et al. (1986)[14], LEHANE et
al. (1993)[15]). Kraft (1991)[16] a décrit schématiquement I’évolution de ce coefficient en
fonction de la densité des massifs de sable utilisés (Figure 1.8). L’état de contrainte initial
proche de K, peut évoluer jusqu’a la condition de poussée latérale passive K (trajet 0-1).
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Lors du passage de la pointe, le coefficient K diminue en raison des phénomeénes de broyage
des grains et du comportement contractant du sol sous la pointe (trajet 1-2). A la fin de la
phase d’installation du pieu, on constate une augmentation de K et par conséquent une
augmentation de la contrainte normale autour du pieu (trajet 3). Au-dela du point 3, la phase
de chargement peut entrainer une augmentation de K dans les sables denses (comportement
dilatant de [D’interface sol - pieu) ou une diminution dans le cas des sables laches
(comportement contractant de I’interface).

Ces études mettent en évidence I’influence du mode d’installation sur 1’évaluation de
la capacité portante des pieux ainsi que 1’importance de la prise en compte des contraintes
résiduelles. De nombreuses études ont été consacrées a cet effet, on cite entre autres, les
travaux de BRIAUD et TUCKER (1984)[17], POULOS (1987)[18], FORAY et al.
(1989)[19], LEHANE (1992)[20] et CHOW(1995)[21].

Les essais réalisés par LEHANE (1992)[20] sur un pieu instrumenté foncé dans un
massif de sable moyennement dense montrent que si on néglige les contraintes résiduelles,
cela entraine une sous estimation de 25% de la charge reprise par le fat. LE KOUBY
(2003)[22] a montré également 1’importance des contraintes résiduelles tant en terme de
frottement latéral qu’en terme de résistance en ponte.

Concernant I’effet de forage, on peut signaler que :

- Les contraintes normales a la paroi sont nulles, ensuite s’accroitront d’une fagon
plus ou moins importante, en fonction de la technique du bétonnage utilisé (gravité
ou sous pression d’injection).

- L’injection de coulis lors du bétonnage modifie la géométrie des pieux.
BUSTAMANTE et DOIX (1985)[23] ont montré aprés avoir déterré un micropieu,
que le diamétre obtenu (d, ) est supérieur au diamétre du forage (1d <d, <1,5d ).

On obtient ainsi une surface latérale plus grande et donc une charge reprise par le
fat plus grande.

Des essais de laboratoire, réalisés par FORAY et al. (1989)[19], sur des modéles de
pieux installés selon des modes différents (par foncage, battage et moulage) dans un massif de
sable d’Houstun dense (1, =0,80) et sous conditions K, , ont montré que les pieux mis en
place par moulage mobilisent les résistances les plus faibles, tant en terme de frottement
unitaire g (Figure 1.9.a) qu’en terme de résistance en pointe d, (Figure 1.9.b). Cette tendance
est valable aussi pour les pieux tubulaires a pointe ouverte (PAIK et SALGADO, 2004)[24].
La figure 1.9 montre également I’influence de la contrainte verticale. Les mémes résultats ont

été trouves auparavant par MEYERHOF (1976)[25]. On signale, par ailleurs, un écart entre
les résultats trouvés et les recommandations de 1’Institut Pétrolier Américain API (1989)[26].

Des essais similaires ont été effectués par MOKRANI (1991)[13] et qui ont permis de
tirer les mémes conclusions ; la résistance en pointe la plus élevée est enregistrée par le mode
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d’installation par fongage contrairement au frottement latéral dont la valeur la plus ¢levée est
obtenue par battage.
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Figure 1.8 : Variation des contraintes latérales dans le sol pendant I’installation
et le chargement d’un pieu (KRAFT[16]).
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Figure 1.9 : Mobilisation du frottement latéral (a) et de la résistance en pointe (b) en fonction
du mode de mise en place (FORAY et al. [19]).

1.1.3. Effet de la rugosité de la surface des pieux

L’état de surface influe fortement sur le comportement de pieux. Cette tendance se
traduit par une augmentation ou une diminution du frottement latéral (Figure 1.10).

SCHLOSSER et GUILLOUX (1981)[27] ont montré que dans le cas d’une surface
lisse, la courbe de cisaillement ne représente pas de pic mais un palier situé en dessous du pic
de la courbe de cisaillement sol-sol, contrairement au cas de la surface rugueuse pour laquelle
la courbe de cisaillement sol-sol peut étre atteinte.
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En effet, dans le cas d’une surface lisse, le nombre et le volume des grains mis en
déplacement lors du mouvement de ’inclusion sont plus faibles que dans le cas d’une surface
rugueuse. Ce dernier état de surface a tendance a retenir les grains par ses aspeérités, ce qui
engendre un volume de grains déplacés plus important et par conséquent une augmentation du
coefficient de frottement ( ).

uest defini comme étant le rapport de la contrainte tangentielle maximale z_,,

(0 max- frottement latéral) a la contrainte normale o, correspondante sur la section.

Pratiquement, x=05tgp (@étant 1’angle de frottement interne du sol) et
u=tgeconstituent les enveloppes inférieure et supérieure (SCHLOSSER et GUILLOUX
(1981)[27]) de ce qu’on appelle également I’angle d’obliquité (FRANCIS, 1997)[28].

Les facteurs principaux influant sur le mécanisme de mobilisation du frottement
latéral sont : Le frottement intergranulaire pur, le réarrangement des grains et la dilatance
(Figure 1.11).

Plusieurs travaux ont été consacrés a I’effet de la rugosité, tels que les travaux de
POTYONDI (1961)[29], DESAI et al. (1985)[30], UESUGI et KISHIDA (1986)[31],
UESUGI et al.(1990)[32] qui ont montré que la rugosité de I’interface sol-structure rapportée
a la dimension des grains, constitue le parametre ayant une influence importante sur les efforts
mobilisés au niveau des interfaces.

Pour un pieu en acier, le rapport /¢ est de I’ordre de 0,7 pour un sable siliceux et
0,6 pour un sable calcaire (KRAFT, 1991)[16].

TA
SABLE DENSE
100kPa- ‘ q - 100 kPa
(=tg) o =——= Métal strié
50kPa{ / * Métal lisse
H4
T T >
0 05mm Tmm %

Figure 1.10: Influence de 1’état de surface de I’inclusion sur les courbes frottement—
-déplacement (SCHLOSSER et GUILLOUX [27]).
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Figure 1.11: Influence des facteurs de 1’angle de frottement interne du sol (Rowe (1962) cité
par SCHLOSSER et GUILLOUX [27]).

TABUCANON et AIREY (1992)[33] ont étudie le comportement de I’interface sol -
structure, en réalisant des essais a la boite de cisaillement. La partie inférieure de la boite est
constituée d’un matériau de rugosité controlée, tandis que la partie supérieure est constituée
d’un massif de sable ayant un D, de 0,3mm. Ils ont montré qu’une forte augmentation des

contraintes au sein de I’interface pendant le chargement du pieu accompagnée par des
déplacements provoque le phénomeéne de la rupture.

UESUGI et KISHIDA (1986)[34] ont défini la rugosité d’un pieu en utilisant le
parameétre R, .. qui représente la hauteur relative entre le pic le plus haut et le creux le plus

bas. Ces deux valeurs sont choisies sur une cellule base de longueur D, des grains. La
rugosité normalisée est: R, =R,/ Dy;, Rmax €st défini sur la figure 1.12.

Lduge Length, L = Dag

Figure 1.12 : Description de la rugosité maximum (TABUCANON et AIREY [33]).
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TABUCANON et AIREY (1992)[33] ont montré I’effet de la rugosité sur les
contraintes au pic et a 1’état résiduel (Figure 1.13). On remarque que pour R, > 0,5, on obtient

un palier a partir du quel on observe plus d’évolution des contraintes au pic et résiduelle.
PourR, <0,17 , on remarque une évolution quasi linéaire du rapport de contrainte, ensuite une

évolution moins rapide jusqu’au palier. La courbe des contraintes résiduelles est toujours
située au dessous de la courbe de contraintes au pic.

1.1.4. Effet de la densité initiale et de la contrainte de consolidation

Plusieurs travaux ont été effectués pour étudier I’influence de la densité initiale du
sable sur la mobilisation du frottement latéral, on peut citer les essais d’arrachement
monotone réalisés par PUECH et al. (1979)[35] sur un pieu modéle moulé dans un massif de
sable préparés a deux densités différentes 20% et 70%. La figure 1.14 représente 1’évolution
du coefficient K au cours de 1’arrachement. On remarque que le coefficient K augmente par
rapport & K, et cela de I’ordre de 300% a 800% respectivement pour les densités faible et

forte. Cette augmentation de la contrainte horizontale durant 1’arrachement s’explique par le
fait que le sol a tendance a augmenter de volume, mais cette tendance se trouve rapidement
empéchée par le massif environnant (notion de dilatance empéchée, SCHLOSSER et
GUILLOUX (1981) [27]). Le phénoméne de dilatance du sable est d’autant plus important
que la densité est élevée et que la contrainte est faible (BALACHOWSKI, 1995[36]).
L’influence de la contrainte de consolidation ainsi que celle de I’indice de densité sur la
mobilisation des efforts de frottement ont été également étudiées en chambre d’étalonnage par
FRANCIS (1997)[28] et LE KOUBY (2003)[22] qui ont abouti a des résultats similaires.

Certains auteurs combinent ’effet de la densité et le mode de mise en place pour
donner des valeurs au coefficient K a utiliser pour le dimensionnement, on cite entre autres
les travaux de Sowers (d’aprés EISSAUTIER, 1986[37]) (tableau 1.1).

1.4
13k Peak Streas Ratio of Sand =,
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11F
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[+ ] * Peak Siress Rauos
o4 * Resadual Stress Ratos
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[}

0 02 1 12

Hﬂl‘ni.iilﬂ Hnniilhim Fi 5

Figure 1.13 : Variation des contraintes de cisaillement normalisées résiduelle et au pic
avec la rugosité normalisée (TABUCANON et AIREY [33]).



4| K=
iz densité for

dersité_faible

- -
- .

[rrp—

0 1 s "hlrrad'-nmlw

mm

Figure 1.14 : Evolution du coefficient de pression latérale avec ’arrachement statique :

sable lache et sable dense (PUECH et al. [35]).

Tableau 1.1 : Valeurs proposées par Sowers pour le coefficient K (EISSAUTIER [37]).

Etat de densité Mode de mise en place Coefficient K
Sable lache D, < 30% Pieu battu 2a3
Pieu foré 0,75a15
Sable dense D, > 70% Pieu battu 3a5
Pieu foré l1a2
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En ce qui concerne la résistance en pointe, plusieurs essais ont été effectués en
chambre d’étalonnage (SCHMERTMANN (1978)[38], BALDI et al. (1981)[39]), HOULSBY
et HITCHMAN (1988)[40], CANOU (1989)[41], FRANCIS (1997)[28], LE KOUBY
(2003)[22]). Sur la figure 1.15, on présente les résultats d’essais réalisés en chambre
d’étalonnage par HOULSBY et HITCHMAN (1988)[40]. Ces résultats montrent que la
résistance en pointe g, (q.sur la figure) augmente avec I’indice de densité et qu’elle dépend

davantage de la contrainte effective horizontale (o',) plutdt que de la contrainte effective

verticale (o',).
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1.1.5. Effet de la vitesse de chargement

L’effet de la vitesse de chargement est un paramétre qui peut avoir une influence sur
les efforts mobilisés apres le chargement des pieux, c’est la raison pour laquelle les
procedures suivies pour I’installation des sondes utilisées pour la reconnaissance en place des
sols (pénétrometres, pressiometres, piézocones, etc.) exigent des vitesses de fongage bien
précises (Par exemple, selon les normes AFNOR (1994)[42], la vitesse de foncage du
pénétrometre est égale a 20 mm/s).

Pour la résistance en pointe, I’influence n’est pas significative (DAYAL et ALLEN,
1975 [43]; JURAN et TUMAY, 1989[44] ; DE GENNARO, 1999[45]; LE KOUBY,
2003[22]). Par contre, le frottement subit une grande diminution quand la vitesse de
chargement augmente (DE GENNARO, 1999[45] ; LE KOUBY, 2003[22]). DE GENNARO,
1999[45] a réalisé une série d’essais en chambre d’étalonnage sur une sonde instrumentée,
installée par foncage dans du sable de Fontainebleau, en variant la vitesse de fongage et de
chargement. Les résultats obtenus (Figure 1. 16) montrent une augmentation systématique des
valeurs du frottement latéral unitaire g,pour des vitesses decroissantes, alors que pour les

valeurs de la résistance en pointeq,, la variation est négligeable. LE KOUBY (2003)[22] a

trouvé également des résultats similaires en réalisant des essais sur modeles réduits de pieux
(920) en chambre d’étalonnage, la vitesse de chargement étant comprise entre 0,01mm/min et
10mm/min, et cela pour trois niveaux de contraintes, la vitesse de foncage des modeles a été
fixée a 60mm/min.

= Logse
= Medium

o Dense o

Figure 1.15 : Evolution de la résistance en pointe avec la contrainte effective horizontale
(HOULSBY et HITCHMAN [40]).
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Figure 1.16 : Influence de la vitesse de chargement sur les mesures de : (a) Résistance en
pointe ; (b) Frottement latéral unitaire (DE GENNARO [45]).

1.1.5. Effet du sens de chargement

EL NAGGAR et WEI (2000)[46] ont étudié en laboratoire le comportement a
I’arrachement et a I’enfoncement d’une inclusion moulée dans un massif de sable dense, et
cela pour différentes contraintes de consolidation. Les mesures ont été faites en placant des
jauges a différents niveaux de I’inclusion. Le frottement latéral en compression est supérieur a
celui obtenu pour I’arrachement sauf a proximit¢ de la pointe ou c’était le contraire
(Figure 1.17), c'est-a-dire, au voisinage de la pointe, les courbes sont inversées avec une
diminution en compression et une augmentation en traction, cela est du aux effets de la pointe
associes au champ de contraintes autour de la pointe. Ces résultats confirment ceux obtenus
par POULOS (1987) [18] et DE NICOLA et RANDOLPH (1993)[47], ces derniers ont
attribué la faible capacité des pieux, soumis a la traction, a I’effet du coefficient de Poisson, et
ils ont donné également une expression reliant le rapport de la capacité du frottement latéral
en traction a celle en compression en fonction de la compressibilité relative du pieu et du
rapport de I’élancement. Alors que KRAFT (1990)[48] n’a pas fait de différence entre la
compression et la traction en déterminant la capacité portante des pieux en frottement.

DE GENNARO (1999)[45] a réalisé des essais d’arrachement et de compression, en
chambre d’étalonnage, sur des pieux modeles moulés. Il a constaté une augmentation du
frottement latéral en traction en augmentant la contrainte de confinement appliquée. En
comparant les courbes de mobilisation du frottement latéral obtenues en traction et en
compression, on peut remarquer qu’il y a une dissymétrie de comportement. En effet, pour les
mémes conditions de chargement, les valeurs maximales du frottement latéral sont plus
faibles en traction que celles obtenues pour la compression (Figure 1.18).
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D’autre part, LE KOUBY (2003)[22] a egalement étudié I’effet du sens de
chargement, en chambre d’étalonnage, sur une inclusion foncée dans un massif de sable
moyennement dense, la mesure du frottement latéral se fait uniquement sur la partie
instrumentée du manchon. Les résultats obtenus montrent également que 1’effort mesuré en
compression est supérieur a celui obtenu en arrachement (Figure 1.19).

Quant a la résistance en pointe, il est tout a fait évident, qu’elle prenne une valeur
nulle pour I’essai de traction (arrachement).
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Figure 1.17 : Comparaison entre le frottement obtenu dans le cas de la compression et de la
traction (EL NAGGAR et WEI [46]).
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Figure 1.19: Courbes de mobilisation du frottement latéral (a) et de la résistance en pointe (b).
dans les cas des chargements en compression et en traction (LE KOUBY [22]).

1.1.6. Influence des contraintes résiduelles

Geénéralement pour I’essai de chargement sur les modéles de pieux instrumentés, on
néglige les contraintes résiduelles obtenues apres 1’installation des pieux, alors qu’en réalité
ces contraintes ne sont pas nulles.

Sur la figure 1.20, on présente, d’une fagon schématique, la différence dans la
distribution de chargement sur le pieu entre les charges mesurées (en négligeant les
contraintes résiduelles) et les charges qui existent réellement en contact du pieu dans le cas de
compression et de la traction (BRIAUD et TUCKER, 1984[17]). Les mesures faites dans le
cas de la compression, en négligeant les contraintes résiduelles, conduisent a des valeurs de
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résistance en pointe plus faibles et a des valeurs de frottement latéral plus importantes par
rapport aux charges réelles. Par contre, dans le cas de la traction, les mesures conventionnelles
appliquées conduisent a des valeurs de frottement latéral inférieures par rapport aux mesures
exactes. Les contraintes sont plus importantes dans le cas des pieux battus que dans le cas des
pieux forés, cela est di aux contraintes mobilisées pendant 1’installation.

POULOS (1987) [18] a montré que les théories prenant en compte les contraintes
résiduelles donnent des estimations raisonnables du comportement des pieux charges
axialement. La figure 1.21 présente les contraintes résiduelles calculées, relatives au
frottement latéral, pour trois types de sols. Pour I’argile rigide, la contrainte résiduelle a
proximité de la téte du pieu attient le frottement limite en traction puis diminue avec la
profondeur et change de signe a mi-profondeur. Concernant le deuxieme type de sol, a savoir
I’argile molle, les contraintes résiduelles sont petites. Pour le sable, les contraintes résiduelles
sont importantes et le fat du pieu est en état de glissement de traction le long de la majorité de
sa longueur. L’auteur a étudié également I’influence de la rigidité du pieu (Figure 1.22) et il a
conclu que, généralement, les forces résiduelles augmentent quand la rigidité du pieu diminue
et que cet effet est faible pour les sables. La force résiduelle maximale pour les argiles est
obtenue a une distance située au dessus de la pointe, contrairement aux sables pour les quels
le maximum est obtenu au niveau de la pointe.

Par ailleurs, JARDINE et al. (2005) [49] ont remarqué des augmentions remarquables
de la capacité portante, en terme de frottement latéral, des pieux installés par battage sur un
site expérimental (essais in situ), et cela aprés quelques mois de leur installation. Cette
augmentation est de ’ordre de 70% a 90% sur 6 mois. Par contre, la résistance en pointe

n’évolue pas en fonction du temps. Ces résultats confirment ceux trouvés, auparavant, par
JARDINE et CHOW (1996)[50], CHOW et al. (1997)[51].
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Figure 1.20 : Répartition des charges dans les pieux (BRIAUD et TUCKER [17]).
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Figure 1.22 : Distribution des forces résiduelles apres un chargement initial de compression
jusqu’a la rupture : (a) Agile rigide ; (b) Argile molle et (c) Sable (POULOS [18]).

1.2. Evaluation de la capacité portante d’un pieu

Les principales méthodes utilisées pour la détermination de la capacité portante des
pieux soumis a des charges verticales sont regroupées en quatre catégories :

- Théories classiques des corps rigides — plastiques;

- Calcul empirique a partir des essais in-situ;

- Calcul basé sur I’interprétation des essais de chargement statique des pieux;

- Théorie de I’expansion des cavités sphériques.
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1.2.1. Théories classiques des corps rigides — plastiques

Les théories classiques du calcul de la charge axiale limite d’un pieu admettent un
comportement du sol de type rigide — plastique. La déformabilité du milieu est négligée pour
ne considérer que la résistance limite au cisaillement qu’on suppose mobilisée totalement
sur les lignes de glissement. Ces méthodes font intervenir les caractéristiques intrinseques de
résistance au cisaillement a savoir ¢ et ¢ déterminées au laboratoire sur des échantillons
intacts (BOUAFIA, 2011)[52].

Pour les sols flottants: q, =c N, +q,N,, avec q, =y D;

D étant la profondeur du pieu et y’ est le poids volumique déjaugé ;
N, et N, sont les facteurs de capacité portante de cohésion et de profondeur.

0. =Kag,tgs+c ;avec q,=yz, K=0,/q, et Sreprésente I’angle de frottement de
I’interface sol-pieu.

Selon les auteurs et suivant les schémas de rupture adoptés (figure 1.23), les
coefficients N, et N, peuvent varier avec un rapport de 1 a 10 et méme plus (Frank, 2001)[3].

Pour les sols purement cohérents : ¢, = N.C, +0,

Avec N_ =9 (généralement) et q, =«a.Cc, ; <1, suivant la nature du pieu, sa nature

et la mode d’installation du pieu

Ces méthodes prennent en compte uniquement le comportement en grands
déplacements et ignorent complétement les propriétés de déformation du sol, ce qui rend ces
méthodes non réalistes. C’est la raison pour laquelle les spécialistes du domaine préférent
adopter les formules basées sur ’analogie entre la capacité portante et les essais in-Situ.

0, Q,
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Figure 1.23 : Exemples de schémas de rupture selon les théories classiques.
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1.2.2. Méthodes empirigues a partir des essais in-situ

Les méthodes de calcul de la capacité portante basées sur les essais in-situ sont des
méthodes empiriques largement utilisées du fait qu’elles permettent une meilleure approche
au comportement des pieux, tant de point de vue déformation que de point de vue rupture.

1.2.2.1. Essai scissométrique

Le scissometre est un appareil ayant pour objet la détermination de la cohésion non
drainée d’un sol. Son utilisation est limitée seulement aux sols fins, saturés, cohérents et peu
résistants.

e Résistance en pointe :

Pour un sol purement cohérent (¢, =0), la résistance en pointe s’évalue par la théorie
classique a partir de la cohésion non drainée mesurée au scissomeétre et corrigée par les
coefficients de Bjerrum et de Pilot (CASSAN, 1978)[53] : g, =c,N.+y.D

624752
B

1+ 0,75E
B

N, est donné par Skempton : N, =

Pour les fondations trés profondes, D tend vers 1’infini et N, =10. On introduira souvent un

coefficient de sécurité de 1’ordre de 3.

e Frottement Latéral :
Le frottement latéral dans les sols cohérents n’est fonction que de la cohésion :

q, = B.C, ,avec <1.
. 1+c? s .
Selon Caquot et Kerisel (1953), = 1o 7¢? - la cohésion est exprimée en bars.
+7c

u

Le coefficient de sécurité appliquée est de I’ordre de 2.

1.2.2.2. Essais de Pénétration Statique CPT

Le Pénétrometre est un modeéle réduit de pieu, cela laisse supposer que la résistance en
pointe est la méme que la résistance pénétrométrique. Mais 1’expérience acquise par les essais
pénétrométriques montre que la résistance en pointe du pénétrometre n’est pas une grandeur
intrinséque et varie essentiellement avec la vitesse de pénétration et le diamétre du cone
(BOUAFIA, 2010)[54].

Cet essai nous permet d’avoir les grandeurs suivantes :

- Larésistance a la pénétration du cone g, (résistance en pointe) ;

- Le frottement latéral unitaire sur le manchon q;

Le rapport de frottementR, = 9
Q.
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e Résistance en pointe :

En supposant qu’il existe une proportionnalité entre la résistance en pointe du pieu
(q,) et celle mesurée par I’essai CPT (q.) (DE BEER, 1984[55] ; GHIONNA et al.,

1993[56] ; LEE et SALGADO, 1999[57]), on peut écrire :
d, = K.q, ; Avec K. : facteur de portance pénétrométrique du pieu

LEE et al. (2003)[58] ont étudié la capacité portante des picux a partir de 1’essai CPT,
en réalisant une série d’expérimentation en chambre d’étalonnage, sur des pieux a base
fermée (bouchonnants) et ouverte. lls ont trouvé que la résistance en pointe normalisée
(g,/q.) est fonction de la densité relative du sol pour les pieux a base fermee et elle est en

fonction, a la fois, de la densité relative et du rapport d’incrément d’installation IFR
(Incremental Filling Ratio) qui représente le rapport entre 1’augmentation de la longueur du
bouchon et I’augmentation de la profondeur du battage de pieu. Dans le cas des sols denses a
tres denses, LE TIRANT et al. (1991)[59] ont montré que les pieux ouverts se comportent
comme bouchonnants sous chargement statique.

e Frottement Latéral :

Les contraintes limites g, du frottement latéral du sol autour de pieu au moment de la
rupture sont déterminées, soit a partir du frottement latéral o, mesuré sur le manchon du

pénétrometre, soit par relations empiriques en fonction du terme de la pointe dans le cas ou le
pénétrometre ne permet pas une telle mesure.

CASSAN (1978)[53] a donné des recommandations pratiques pour 1’évaluation du
frottement latéral limite comme suit :

- Sables et graviers ou sables denses : g, = % .
150
- 9
- Sables grossiers T Q.=
’ % =100
- Limons et sols intermédiaires : 0, :% ;
- 9
- Argiles c g = —2c
) %50

e Méthode du LCPC :
Cette méthode est d’origine empirique basée sur des essais de chargement statique des
pieux (BUSTAMANTE et GIANESELLI, 1981[60] ; BUSTAMANTE et al., 1987[61]).
La contrainte limite en pointe g, est donnée par la formule: g, = K_q,,
K. : Coefficient de portance en fonction du type de sol et de la mise en place des pieux.

d.. . Résistance de pointe équivalente au pénétrométre statique.
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Le frottement latéral g est égal a la résistance pénétromeétrique a cette profondeur,

divisée par un facteur 3 tel que :

. q
qs = mln(_c!qsmax)
p

Les valeurs de B et g, ,,,sont données par un tableau en fonction de la nature du sol et
la catégorie du pieu.

1.2.2.3. Essais de Pénétration Standard SPT

Cet essai est bien adapté aux sols pulvérulents. En supposant que la résistance en
pointe est proportionnelle au nombre de coups N représentatif de la zone mobilisée autour de
la pointe, on peut écrire :

q, = K¢N

Ksest le facteur de portance et a une dimension d’une contrainte.

Pour le calcul du frottement latéral, on suppose que la contrainte limite g est
proportionnelle a N représentatif de I’interface sol - pieu, a la profondeur étudiée, pour cela on
a: g, =n,N

MEYERHOF (1976)[25] a trouvé les valeurs de n,comme suit :

n, = 2kPa pour les pieux battus dans les sables et les limons ;

n, =1kPa pour les pieux forés dans les sables.

1.2.2.4. Essais Pressiométrigues

La méthode pressiométrique est applicable a tous les sols et tous les types de pieux
(BUSTAMANTE et al., 1987[61] ; BUSTAMANTE et FRANK, 1997[62]).

La contrainte limite de pointe g, est donnée par la formule :

q_KP

.. tels que : K, est le coefficient de portance et Pl est la pression nette
équivalente.

Le coefficient de portance traduit la proportionnalité entre la résistance de pointe et la
pression limite du sol sollicité horizontalement par la sonde pressiométrique. Ce coefficient

dépend de la nature du sol et du mode de mise en ceuvre du pieu.
1 D+3a

P =t jp.(z)dz

Ou P (z) est la pression limite obtenue a la profondeur z par interpolation linéaire entre P,

mesurées immédiatement de part et d’autre de cette profondeur (Figure 1.24).
a= max(g ,0,5)

b =min(a, h), tel que h est I’ancrage dans la couche ou se situe la pointe du pieu.
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La contrainte q,(z) limite du frottement latéral unitaire a la cote z est donnée en
fonction de la pression limite mesurée nette p, (sous forme de courbes), telle
queP =P, -P,.

Par ailleurs, PHILIPPONNAT et ZERHOUNI (1991 et 1993)[63-64] ont proposé de
compléter le test pressiométrique par 1’essai au phicométre et cela en vue d’avoir plus de
précisions sur le frottement latéral.

——i|ll Pieu

1

z

Figure 1.24 : Définition de la pression limite équivalente au pressiometre (Frank [4]).

Ces méthodes basées sur les essais in-situ fournissent un moyen adéquat pour
I’évaluation de I’effort de frottement latéral ainsi que de la résistance en pointe, puisqu’elles
prennent en considération la nature du sol, la nature des pieux et leur mode de mise en place.

1.2.3. Essais de chargement statigue

L’essai de chargement statique a pour but de déterminer directement sur un pieu
d’essai la courbe charge — enfoncement du pieu, d’en déduire les charges limites Q,et de

fluage Q., et par la suite, la charge admissible sur le pieu. On a recours a un tel essai que

lorsque les méthodes décrites precédemment ne conduisent pas a des résultats satisfaisants et
que I’on peut extrapoler les résultats a un nombre suffisant de pieux sur le méme site
(BAGUELIN et al. (1974)[65]; BUSTAMANTE et GIANESELLI (1981)[60];
BUSTAMANTE et al. (1983)[66] ; BUSTAMANTE et al. (1987)[61] ; FRANK et MESTAT
(2000)[67] ; FRANK (2001)[4]).

Géneéralement, on prend la valeur de la charge limite Q,correspondant a un

enfoncement de la téte de pieu égal a d/10 (d étant le diamétre du pieu). Tous les détails
concernant la réalisation de I’essai de chargement sont décrits dans la norme frangaise

AFNOR P 94-150[42].
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1.2.4. Théorie de I’expansion des cavités

Ces méthodes reposent sur 1’analogie de la déformation du sol sous une fondation
profonde avec I’expansion d’une cavité sphérique. Il s’agit d’un mécanisme de rupture
particulier avec un cone rigide de sol sous la pointe du pieu, entouré par une partie de sol
comprimé a une pression limite Py, qui assure 1’expansion d’une cavité sphérique
(figure 1.25). Cette théorie a été appliquée au calcul de la capacité portante des pieux au sol
coherent par Skempton et al. (1953) (d’aprés DJAFARI et FRANK, 1983[68]).

TS

~ -
Is

m

Figure 1.25 : Mécanisme de rupture selon la théorie d’expansion de cavité.

La résistance en pointe du pieu peut étre exprimée par :
d, = Py A +tang tanc)

Avec ¢ : angle de frottement interne du sable, a : angle du cone et peut étre pris égal

a 45+&.
2

Cette équation est reprise par d’autres auteurs ; RANDOLPH et al. (1994)[69] et
RANDOLPH (2003)[70] en prenant ¢ =g, et Py calculée en utilisant les expressions de

YU et HOULSBY (1991)[71]. Le rapport entre la capacité portante calculée et celle mesurée
est de ’ordre de 1,76, ceci est expliqué par le fait de la non considération des valeurs
résiduelles de la pression a la base.

La théorie de I’expansion des cavités prend en considération les caractéristiques de
compressibilité du sol, ce qui rend ces méthodes intéressantes pour le calcul de la capacité
portante des pieux (BAGUELIN et al. (1975)[72] ; FRANK (1975)[73], SALGADO et al.
(1997)[74] ; FARHAD et FAVRE (2002)[75]).
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Le dispositif expérimental permettant de simuler les sollicitations d’expansion de
cavité est le cylindre épais, appelé préalablement le cylindre creux, dont la conception dérive
d’une cellule triaxiale (CANOU et TUMAY (1984)[76] ; DORMIEUX (1985)[77] ;: FAHEY
(1986)[78] ; JURAN et BENSAID (1987)[79]; DUPLA (1995)[80] ; DUPLA et CANOU
(2003)[81]).

1.3. Tassement d’un pieu isolé

L’estimation du tassement d’un pieu nécessite la connaissance de la loi de
mobilisation du frottement latéral en fonction du déplacement tout le long du fat de pieu,
ainsi gque celle de la mobilisation de I’effort en pointe en fonction du déplacement de la pointe
du pieu.

Les méthodes de calcul du tassement des pieux peuvent étre regroupées en trois
catégories selon I’approche utilisée:

- DP’approche numérique : Méthodes des éléments finis, méthodes de transfert des
charges (courbes ‘t-z’ et ‘q-z’) et la méthode des équations intégrales ;

- D’approche expérimentale : Essais en vraie grandeur et sur modéles réduits ;

- D’approche par les méthodes simplifiées : les méthodes empiriques, les méthodes
des modeéles équivalents, et les abaques simplifiés basés sur la théorie de
I’élasticité. Ces méthodes simplifiées sont validées elles mémes par des méthodes
numeériques et confrontées avec les essais réalises en vraie grandeur et les essais
sur modéles réduits effectués au laboratoire.

1. 3.1. Méthodes numérigues

1.3.1.1. Méthodes des éléments finis

Cette approche permet de déterminer le comportement du pieu ainsi que du massif du
sol qui I’entoure. La modélisation par éléments finis peut se faire soit en considérant la
symétrie de révolution (axisymétrie), soit par une modélisation tridimensionnelle. La
deuxiéme approche reste la plus réaliste mais elle exige des moyens importants pour la
réalisation du maillage autour des pieux.

La modélisation en condition de symétrie de révolution est généralement utilisée dans
le cas d’un pieu cylindrique isolé. Beaucoup de chercheurs ont modélisé numériquement,
par éléments finis, le comportement des pieux chargés axialement en tenant compte de
I’interface pieu-sol. Les premiers travaux dans ce domaine sont ceux d’Ellison et al.
(1971) (cité par ESTEPHAN, 2003[1]). Certains auteurs ont modélisé 1’essai de
chargement de pieu en utilisant des ¢léments d’interface sans épaisseur tels que BARBAS
et FRANK (1982)[82], TADJBAKHSH (1984)[83], CABELLA et PASSALACQUA
(1998)[84], DAS NEVES et al. (2001)[85] et WEHNERT et VERMER (2004)[86] ; ou de
type couche mince avec des caractéristiques spécifiques de rigidité et de frottement
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(DE GENNARO, 1999[45] ; DE GENNARO et FRANK, 2002[87]). D’autres chercheurs
ont modélis¢ le comportement des pieux sans utilisation des éléments d’interface
(Mohamedzein et al., 1999 ; Georgiadis et al., 2003) (cités par SAID, 2006[88]).

1.3.1.2. Méthode des fonctions de transfert de charge

Le principe de cette méthode consiste & modéliser le sol par un nombre de ressorts
indépendants repartis le long du f(t de pieu ainsi que sous sa base (méthode du module de
réaction) (Figure 1 .26).

Le module des courbes de mobilisation (‘t-z’ pour le frottement latéral et ‘q-z’ pour la
réaction en pointe) de ces ressorts sont définis a partir d’essais in-Situ (essais
pressiométriques, essai CPT ou SPT), ou a partir des lois de comportement.

Figure 1.26 : Schéma de transfert de charge pieu-sol.

a) Méthodes basées sur les essais pressiométriques :

e Pressiométre Ménard :

Les méthodes les plus utilisées pour la construction de la courbe de mobilisation du

frottement latéral et de I’effort en pointe, a partir des essais pressiométriques de Ménard,
sont : la méthode de GAMBIN (1963)[89] et la méthode de FRANK et ZHAO (1982)[90].

- Méthode de Gambin :
La pente de mobilisation de Frottement latéral ‘t-z’ est :
t E,

B=—=—, pourry<0,3m
z Cr,
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r (24
B=£=E—M{—fj , pour ro> 0,3m
z Cry\r,

Avec, Ey est le module pressiométrique, ro le rayon de pieu et C un facteur dépendant
de I’élancement du pieu (Longueur/rayon : L/rp) et de son mode d’installation (Tableau 1.2).
a est un coefficient rhéologique variant de 1/3 pour les sables et graviers a 2/3 pour les argiles
et r, =0,3m.

La pente de la courbe de mobilisation des efforts en pointe ‘q-z’ est :

2E
rR=J_ M. pourry<0,3m
z

r o
R=9_ [—f] , pour ro> 0,3m
z

0

Tableau 1.2 : Valeurs de C (GAMBIN [89]).

Type de pieu Pieu Flottant Pieu ancré dans la couche
L/ro=10 L/ry>20 résistante
Pieu foré 45-5,0 52-5,6 2,8-3.2
(béton non compacté)
Pieu moulé en place 2,9-33 3,3-3,6 1,8-21
-battu ou foré-
(béton serré sur le terrain)
Pieu préfabriqué battu 1,8-2,0 2,1-23 1,1-13

- Méthode de Frank et Zhao :

Les lois de mobilisation du frottement latéral et de 1’effort en pointe proposées
par FRANK et ZHAO (1982)[90] sont donneées sur la figure 1.27.

Les paramétres B et R sont :

*Sols fins et roches tendres : B=E,, /r,
R=11E,,

*Sols granulaires : B=0/4E, /r,
R=48E,

Avec Ey le module pressiométrique de Ménard et ro le diamétre du pieu.




44

e Pressiométre Autoforeur (PAF)

BAGUELIN et al. (1982)[91] proposent une méthode de construction de la courbe de
frottement axial t-z a partir de la courbe de cisaillement du sol obtenue par le pressiomeétre
autoforeur. La figure 1.28 schématise le principe de cette méthode (avec ; f=tetv = z).

T 4\ gl
Qpf----- e —
qst--- Vs e — | B
e qD/Z----/'
qs/2f

/K /1%

/ - E -
0 8 0! Sp

Figure 1.27 : Lois de mobilisation du frottement latéral et de 1’effort en pointe unitaires
(FRANK [4]).

Tl T

Figure 1.28 : Construction de la courbe de frottement latéral ‘t-z’ a partir de la courbe
de cisaillement du sol (BAGUELIN et al. [91]).

b) Meéthodes basées sur les lois de comportement et les essais CPT et SPT :

HIRAYAMA (1990)[92] suppose que les lois de mobilisation du frottement latéral t et
de D’effort en pointe q en fonction du déplacement z sont des lois hyperboliques du type
Kondner (MALEKI, 1995)[93] :
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Ou: a;,b;,a, et b sont des constantes fonctions de g, ou deq,, déterminées a partir
des essais CPT et SPT ou a partir des méthodes classiques.

Le tracé des courbes de mobilisation est représenté sur la figure 1.29 (avec la notation
f=t).
Les constantes a,,b,,a,et b, sont déterminées a partir des équations suivantes :
b, =1/q, et b,=1/q,
af = Zref,f /qs et ae = Zref,e/qp

Avec : z,1 est le déplacement pour lequel la moitie g, (frottement ultime) est mobilisée ;

Zrese €St le déplacement pour lequel la moitie g, (résistance en pointe ultime) est

mobilisee.
A 1
- q'"“ eannneranes L L —
- ) e b
s Q :
S St g 1|_ 5 o
= o S | q =
& E 5 2 - a‘e+beze
g2 -
i, g
n = isz
0 0 S >
Pile shaft displacement: z Pile tip displacement: z,

Figure 1.29 : Lois hyperboliques proposées par HIRAYAMA [92].

1.3.1.3. Modélisation numérigue par équations intégrales aux frontiéres

Pour cette méthode, on suppose que le matériau est élastique linéaire en petites
déformations pour les deux domaines (sol et pieu), la non linéarité du comportement est
concentrée sur les interfaces (GARNICA-ANGUAS, 1993[94]). Le probleme de contact est
reproduit en imposant des conditions statiques et cinématiques correspondant au contact
fermé, glissant et ouvert.

Cette méthode a été appliquée pour le calcul d’un essai d’arrachement de pieu en
chambre d’étalonnage (HUANG et al. (1991)[95] ; BOULON et al. (1995)[96]).
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1. 3.2. Les Méthodes simplifiées

1. 3.2.1. Méthode du continuum élastique

POULOS et DAVIS (1990)[97] proposent une méthode simplifiée basée sur la théorie
de I’élasticité du sol en ’assimilant a un massif semi- infini homogene et isotrope.

Le tassement du pieu sous une charge Q (P) est donné directement en fonction des
caractéristiques élastiques et géométriques du probléme, et cela grace a une série d’abaques
permettant d’estimer également D’effort en pointe Q, (Py) et I’effort total du frottement

Q; (Py).
Le frottement latéral et la réaction en pointe sont donnés par les équations suivantes :
P, =pP
Ps = P(l_ﬂ)

Avec: p = p,CC, , pour le cas d’un pieu refoulant ;

Et = 5,CC,C,, pour le cas d’un pieu résistant en pointe.

Bo est la proportion de la charge reprise par la pointe d’un pieu flottant,
incompressible, dans un milieu semi-infini homogéne ayant un coefficient de Poisson v =0,5;

Ck est un coefficient correcteur pour la compressibilité du pieu ;
C, est un coefficient correcteur pour le coefficient de Poisson ;
Cy, est un coefficient correcteur pour la rigidité du substratum.

Le tassement en téte du pieu est donné par :

p= % avec d est le diameétre du pieu, Esle module de Young du sol ;
S

I =1,R(R,R, , pour le cas d’un pieu flottant ;
I = 1,R¢R,R,, pour le cas d’un pieu résistant en pointe.

Ou lp est le coefficient d’influence pour un pieu flottant, incompressible, dans un
milieu semi- infini homogene ayant un coefficient de Poisson v =0,5;

Rk est un coefficient correcteur pour la compressibilité du pieu ;
Ry est un coefficient correcteur pour le coefficient de Poisson ;

Ry est un coefficient correcteur pour la rigidité du substratum ;
R est un coefficient correcteur pour la profondeur du substratum.
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1. 3.2.2. Méthode d’analogie hydromécanique

La méthode proposée par Georgiadis et Anagnostopoulos (1997) (cité par
ESTEPHAN, 2003[1]) consiste a estimer le tassement d’un pieu utilis¢ a la base par des
modéles d’analogies hydromécaniques. La figure 1.30 montre cette analogie qui schématise la
mise en place d’un pieu sur I’ancienne fondation sous 1’effet de la charge de la structure (V),
ou le sol est représenté par un ressort reprenant une force Ps.

(a) (b) (© (d)
Figure 1.30 : Analogie hydromécanique schématisant la mise en place d’un pieu.

Avant la mise en place du pieu, la force est Py (Figure 1.30.2) ;

L’installation du pieu est assimilée a une dissipation de la pression interstitielle U; qui
génére un tassement p; (figure 1.30.b).

Ainsi, V =P, +u,.A , A étant la section du piston.

Le pieu est également représenté par un ressort reprenant la force Py (figure 1.30.c). la
reprise partielle de la charge de la structure par le pieu est représentée par la figure 1.30.d et
I’équation suivante :

V =P; +P,; =K (p, +Ap) + K . Ap =P, + (K, +K)Ap
Avec : K;est larigidité du ressort modélisant le sol ;
Kp, est la rigidité du ressort modeélisant le pieu.

Le tassement additionnel résultant de la mise en place du pieu par 1’équation:
Ap=Uu.Al(K,+K)).

1.4. Comportement mécanigue des pieux isolés sous charge axiale cyclique

1.4.1. Généralités

Genéralement les pieux sont soumis a des sollicitations cycliques qui peuvent étre de
type environnemental (vent, houle, marées, séismes, etc.) ou de type industriel (machines
tournantes, presses, ponts roulants, trafic ferroviaire, routier, aéroportuaire, etc.). Les seismes
sont caractérisés par des petits nombres de cycles et des charges trés variables dans le temps.



48

Les autres sollicitations entrainent des charges approximativement systématiques et répétees
provoquant le phénoméne de fatigue. Le chargement et déchargement du pieu provoquent une
évolution trés significative du comportement du systéme pieu- sol (dégradation de la capacité
portante et accumulation des déplacements plastiques).

La connaissance du comportement du systéme sol- pieu passe par la compréhension du

comportement sous chargement cyclique du sol autant que matériau, de I’interface et de
I’élément de structure (picu) installé dans le sol (ANDERSEN et al., 1988[98]).

e Comportement des sols sous 1’effet d’une sollicitation cyclique :

Le chargement et le déchargement appliqués a un sol provoquent une modification
dans le champ de contraintes et par conséquent une évolution dans la rigidité du sol.

L’étude expérimentale menée a I’appareil triaxial montre plusieurs comportements
cycliques types pour les sols.

Les essais cycliques peuvent étre a déplacement contrélé ou a force contrdlée, et les
deux types peuvent étres alternés ou non alternés (figure 1.31). Dans le cas des essais non
alternés, les contraintes alternent entre zéro et une valeur positive, par contre pour les essais
alternés, les contraintes oscillent entre deux valeurs de signes opposés (ANDERSEN et al.,
1980[99]).

Pour les essais a forces contrOlées, on observe les comportements types
suivants (figure 1.32.a):

- Le rochet: au cours du chargement cyclique, les déformations cycliques
s’accumulent et I’on arrive rapidement a la rupture du matériau.

- L’accommodation : I’amplitude de déformation se réduit au cours de chaque
cycle jusqu’a stabilisation des déformations, qui rend compte d’un comportement
dissipatif.

- L’adaptation : le phénomeéne ressemble au cas précédent, sauf que la stabilisation
s’effectue sur un segment de droite, qui rend compte d’un comportement €lastique
non dissipatif.

A déplacements contr6lés, on peut observer les phénomeénes suivants (figure 1.32b):

- Le durcissement cyclique : au cours d’un chargement cyclique, la boucle a tendance
a se redresser (rigidification du matériau).

- Le radoucissement cyclique : ¢’est I’inverse du cas précedent.
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Figure 1.31 : Essais alternés et non alternés.

Un sable soumis a un cisaillement cyclique montre un aspect dilatant ou contractant
(densification). Les deux cas sont caractérisés par des relations non linéaires de contrainte-
déformation élevées (CUELLAR et al., 1977[100]). L’importance des deux phénoménes
dépend de la densité relative du sable, de 1’état de contraintes du sol, de 1’amplitude de
déformation et du nombre de cycles. Un sable de faible densité, diminue de volume, par
contre un sable dense augmente de volume.

Un petit mouvement relatif des grains de sable produit une petite déformation et par
conséquent le volume change légérement. La réponse contrainte- déformation du sable est
linéaire, les boucles d’hystérésis indiquent un petit amortissement.
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Figure 1.32 : Différents types de comportement observes sous chargement cyclique
(a) a force contréblée ; (b) a déplacement contr6lé.
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Pour des deformations élevées, la non linéarité contrainte- déformation est plus
prononceée, conduisant & des valeurs faibles du module de cisaillement, mais avec des valeurs
importantes d’amortissements (SILVER et SEED, 1971[101]). Le réarrangement des grains
est le résultat de ’augmentation du module de cisaillement avec I’augmentation du nombre de
cycles ou de sa diminution avec I’augmentation de I’amplitude de déformation. Dans les deux
cas, les réarrangements se produisent soit par écrasement des grains, soit par distorsion des
particules dans le cas ou la rupture ou le glissement ne sont pas possibles.

Le réarrangement des particules résulte de I’augmentation de la densité séche tel que
rapporté par YOUD et CRAVEN (1975)[102]. Il a été montré que lorsqu’un sable est soumis
a un nombre de cycle considérable, d’amplitudes cycliques constantes, en maintenant la
contrainte normale constante, il se produit une densification. De leur coté, SILVER et SEED
(1971)[101] ont trouvé les mémes résultats et ont montré que le maximum de densification est
obtenu pour des déformations importantes.

Les essais cycliques a déformations contr6lées par simple cisaillement réalises par
CUELLAR et al. (1977)[100] indiquent que la densification du sable soumis a un cisaillement
cyclique et la forme des boucles d’hystérésis dépendent énormément de 1’amplitude de
déformation, du nombre de cycles, de la contrainte de confinement et de la densité relative du
sable. Le rapport largeur- hauteur des boucles augmente considérablement avec 1’amplitude
cyclique et diminue avec le nombre de cycles, alors que les boucles deviennent raides avec
I’augmentation des cycles.

Andersen et Moussa (1973) (rapporté par CHAN et HANNA (1980)[103]), ont
effectué des essais de cisaillement dans les quels ils se sont intéressés au comportement du sol
adjacent au pieu. Le sol au voisinage du pieu est soumis a un cisaillement cyclique en
conditions proches a celles & volume constant. Les contraintes de cisaillement cyclique sont
appliquées sur des échantillons de sable a des fréquences de chargement de 1’ordre de 0,7Hz.
Le volume du sable est maintenu constant en variant les contraintes normales. Tous les essais
montrent une diminution progressive de la contrainte normale jusqu’a la rupture. La chute de
contrainte normale augmente rapidement avec I’augmentation de I’amplitude de la contrainte
de cisaillement et cela pour un nombre de cycles donné.

Il parait, par conséquent, qu’il est raisonnable que la continuit¢é du chargement
cyclique du pieu puisse conduire a une réduction dans la contrainte normale entourant le fat
du pieu pour une certaine phase de chargement, ainsi il en résulte une diminution du coté du
frottement latéral.

e Essais de cisaillement cyclique sur les interfaces :

Un nombre limité de tests sur les interfaces a été réalisé pour étudier les effets liés a la
nature de sol, le matériau de contact, I’humidité du sol, la densité relative, la taille des grains,
la pression de contact et le type et I’intensité du chargement sur le frottement latéral au
niveau de I’interface. Pour les essais monotones, POTYONDY (1961)[29] a réalisé une série
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d’essais dans la boite de cisaillement, en variant le matériau de contact, la rugosité de la
surface de contact et la nature du sol. Il a conclu que I’augmentation de la cohésion du sol et
de la rugosité de la surface de contact provoquent une augmentation du frottement latéral.
D’autre par, ACAR et al. (1982)[104] ont montré que I’effet de la contrainte normale et de la
densité du sol sur la rugosité de la surface de contact est négligeable.

DESAI et al. (1985)[30] proposent un mécanisme d’interface qui se manifeste durant
le chargement cyclique effectué sur les interfaces sable- béton réalisés dans la boite de
cisaillement. Ces chercheurs considérent que 1’action de I’interface se produit sur une zone
mince proche de I’interface (a I’exception des argiles et des surfaces lisses). Il a été observé
que pendant le chargement cyclique, les sols développent des bandes de cisaillement avec des
surfaces de glissement. Ils ont constaté également que lors d’un cisaillement direct alterné en
contrainte normale constante réalisé sur I’interface sable — béton, il se produit un écrouissage
important avec un raidissement des boucles quand le nombre de cycles augmentent. Le
frottement maximal mobilisé (Pic de frottement) augmente avec le nombre de cycles, avec un
taux plus élevé pour les densités initiales plus faibles (Figure 1.33 a et b). Ceci correspond a
une densification générale du matériau sollicité (massif d’essai), ceci est en parfaite analogie
avec ce que a été observé pour le cas des sables soumis a des chargements cycliques alternés
en conditions drainées avec I’appareil triaxial (LUONG, 1980[105]). Les premiers auteurs ont
étudié également les effets de la contrainte normale et de I’amplitude de déplacement cyclique
et ils ont trouvé que I’interface montre une rigidité importante en augmentant la contrainte
normale, cependant pour I’effet de I’amplitude cyclique, ils ont comparé les boucles de la
résistance au cisaillement obtenues pour le cycle 1 en variant ’amplitude cyclique et ils ont
observé une augmentation de I’effort mobilisé en augmentant I’amplitude cyclique.

Le comportement des interfaces en utilisant les essais avec la boite de cisaillement
modifiée a rigidité normale constante présente de bonnes similarités avec la variation du
frottement latéral des pieux sous chargement cyclique (BOULON et FORAY, 1986[106];
AIREY et al., 1992[107]; DE JONG et al., 2003[108], MORTARA et al., 2007[109]). Il a été
constaté, en particulier, la dégradation du frottement a D’interface, ce qui confirme les
observations faites sur le comportement des modéles de pieux soumis a un chargement
cyclique alterné en déplacement (AL-DOURI, 1992[110]).

D’autre Part, UESUGI et al. (1990)[32] ont réalisé une série d’essais en utilisant la
boite de cisaillement pour étudier le frottement a I’interface sable-béton sous chargement
cyclique alterné et ils ont remarqué la formation d’une zone de cisaillement qui explique la
réduction du coefficient du frottement a 1’interface. Cependant, la réduction du frottement
latéral, suite au chargement cyclique, n’est pas due a la diminution de I’angle de frottement a
I’interface mais, plutot, a la réduction de la contrainte normale causée par la contraction de
I’interface (GHIONNA et al., 2003[111]). L’épaisseur de la zone de cisaillement varie en
fonction des conditions de I’essai (DE JONG et al., 2003[108]). Ces derniers ont réalisé une
série d’essais sur les interfaces, en utilisant la boite de cisaillement a rigidité constante et le
sable siliceux comme matériau et ils ont trouvé que 1’épaisseur de la zone de cisaillement
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augmente avec 1’accumulation de déplacement, autour de 3,5 mm (=5Dsp) pour 1 mm de
déplacement jusqu’a 5,5 mm (=8Dsp) pour des déplacements cumulés importants.

(a) TR (b)

30

Figure 1.33 : Essai de cisaillement cyclique alterné a contrainte normale constante : résistance
au cisaillement en fonction du nombre de cycles : (a) densité relative faible
(Dr=15%) ; (b) densité relative élevée (Dr = 80%) (DESAI et al., 1985[30]).

En utilisant le méme type de dispositif expérimental, EVGIN et FAKHARIAN
(1997)[112] ont réalisé des essais cycliques alternés sur les interfaces entre un sable sec
siliceux de densité moyenne et une plaque rugueuse en acier. Ils ont remarqué une réduction
du maximum de la résistance au cisaillement en fonction du nombre de cycles, suite a la
compression du sable au cours du déplacement cyclique qui dépend de la compressibilité du
matériau (RANDOLPH, 1988[113]). La dégradation est remarquable a partir des premiers
cycles, en plus cette dégradation s’accroit en augmentant 1’amplitude de déplacement
cyclique. Cette dégradation se poursuit jusqu’a atteindre un seuil donné (résistance au
cisaillement minimal), appelé frottement résiduel, correspondant a la dégradation maximale
du frottement au niveau de I’interface. Les mémes conclusions ont été retrouvées, plus tard,
par FAKHARIAN (2001) [114].

En se servant de I’appareil de cisaillement simple annulaire (ACSA) (CORFDIR et
al., 2004[115]), LERAT (1996) [116] a réalisé des essais sur du gravier dense d’Hostun 10/14
(Io= 0,7), et il a montré que lors d’un cisaillement direct alterné a volume constant, la
résistance au cisaillement diminue avec le déplacement tangentiel cumulé au cours des cycles
(Figure 1.34) ainsi gque la contrainte radiale externe (Figure 1.35). Il a été montré par LERAT
et al. (1997) [117] que le caractére dilatant du sable est amplifié par le maintien du volume de
I’échantillon (essais @ volume constant) par rapport au maintien de la pression radiale
constante. Trois phases peuvent caractériser le comportement dans ce cas; une premiere
phase de contractance suivie par une phase de dilatance du fait de la condition de volume
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constant impos¢é a 1’échantillon et enfin a une seconde phase ‘contractance empéchée © pour
les grands déplacements tangentiels. La visualisation de 1’échantillon au cours de ’essai a
permet de suivre la formation de la couche d’interface. Il a été trouvé que pour une interface
lisse, cette zone a une épaisseur inférieure a un diametre de grain médian (<Ds), tandis que
pour une interface rugueuse 1’épaisseur est plus importante, elle est de ’ordre de 6 a 8 Dsp, ce
qui en concordance avec les resultats trouvés, par la suite, par DE JONG et al. (2003) [108].

tau/sigma3 initiale

4 8 12 16 2
Déplacement tangentiel de I'élément structural (cm)

Figure 1.34 : Courbes (u*=1/0y) en fonction du déplacement tangentiel (LERAT [116]).
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Figure 1.35 : Courbes (o3/ay) en fonction du déplacement tangentiel (LERAT [116]).

e Essais de chargement cyclique axial des pieux :

Les essais cycliques réalisés sur les pieux différent largement les uns aux autres, non
seulement parce qu’on utilise différents types de pieux mais parce qu’on utilise plusieurs
méthodes pour I’installation des modeles et on a également une multitude de procédures de
chargement, ce qui entrainent par conséquent des meécanismes de comportement non
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identiques. Il est a noter que les essais en vraie grandeur se limitent généralement au cas de
chargement statique dans le cas des projets de construction d’ouvrages.

Les essais en vraie grandeur peuvent étre uniquement a forces controlées, 1’application
des charges peut étre soit alterné (compression - traction) ou bien non alterné (soit en
compression, soit en traction).

Plusieurs auteurs ont étudié le comportement des pieux sous sollicitations cycliques,
en s’intéressant a 1’évaluation de la capacité portante et a 1’évolution du frottement latéral au
cours et apres un chargement cyclique, et cela en réalisant des essais in-situ et des essais de
laboratoire sur modeles réduits de pieux.

Dans la premiére catégorie, on cite, entre autre, les travaux de: NAUROY et al.
(1985) [118] ; KARLSRUD et HAUGEN, 1986[119] ; KORECK et SCHWARZ (1988) [3] ;
KARLSRUD et HAUGEN (1984)[120] ; RANDOLPH et al. (1996) [121] ; JARDINE et
CHOW (1996)[50] ; CAVEY et al. (2000) [122]; JARDINE et al. (2005)[49], GAVIN et al.
(2007) [123] ; DOHERTY et GAVIN (2008) [124].

Dans la deuxieme catégorie, on peut citer les travaux de: CHAN et HANNA
(1980)[103] ; POULOS (1981) [125] ; MATLOCK et al. (1982) [126] ; LEE et POULOS
(1990) [127] ; AL-DOURI (1992) [110] ; CHIN et POULOS (1996) [128] ; LE KOUBY
(2003)[22].

A travers 1’ensemble des travaux expérimentaux que ce soit au laboratoire sur modeles
réduits de pieux, ou des essais in-situ, il a été mis en évidence le phénoméne de dégradation
de la capacité portante des pieux engendré par le chargement cyclique, dont les principaux
travaux sont ceux de BEA et al.,, 1980[129]; POULOS, 1984[130]; KARLSRUD et
HAUGEN, 1986[119]; NAUROY et al., 1985[118]; LEE et POULOS, 1990 [127];
POULOS et al., 1990[97], KARLSRUD et al., 1992[131] ; JARDINE et CHOW, 1996 [50];
LE KOUBY, 2003[22] ; JARDINE et al., 2005[49].

A) Comportement des pieux isolés sous chargement cyclique de type force controlée:

Le chargement cyclique nécessite 1’utilisation de plusieurs termes tels que la charge
moyenne, accumulation des déplacements, etc. Sur la figure 1.36, on présente les principaux
termes utilisés. La charge appliquée (Q) varie entre un maximum (Qmax) €t un minimum
(Qmin) a partir d’une charge moyenne (Qmoy=Qave). Il en résulte des déplacements (8) : dacc QUi
est ’accumulation des déplacements entre deux cycles consécutifs, 25. qui est I’amplitude de
déplacement cyclique entre la charge maximale et la charge minimale et da. qui est le
déplacement moyen (KARLSRUD et al., 1992 [131]). A partir des essais cycliques de type
force contrblée, on peut bien observer 1’accumulation des déplacements permanents qui
peuvent conduire a la rupture, ces mémes déplacements peuvent également se traduire par des
dégradations de la capacité portante.
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Etant donné qu’il n’existe pas de procédures normalisées pour les essais cycliques sur
les pieux, on trouve une variété de techniques de chargement des pieux spécifiées a chaque
laboratoire en fonction des facilités et des techniques maitrisées par les expérimentateurs.
Mais généralement, 1’essai de chargement contr6lé commence par un chargement statique
jusqu’a la charge moyenne (Qmoy), €nsuite, on applique un chargement cyclique entre des
limites (Qmax €t Qmin) pour un nombre spécifié de cycles, puis on applique a la fin un
chargement statique jusqu’a la rupture (POULOS, 1981[132]; KARLSRUD et al.,
1992[131]). La charge moyenne représente en fait un pourcentage de la charge limite (Q. en
compression et Q; en traction) obtenu par un essai de chargement statique ramené jusqu’a la
rupture.

> Time

Figure 1.36 : Schéma des parametres de chargement cyclique

Les premiers essais cycliques réalisés sur les pieux sont dans leur majorité de type non
alterné dont la charge cyclique appliquée varie entre zéro et une charge maximale spécifique
(KORECK et SCHWARZ, 1988[3]). Ces essais ont montré qu’il n’y a pas d’effet significatif
sur la capacité portante des pieux (BROMS, 1972[133]; BEA, 1975[134]). D’autres
recherches ont confirmé également ce résultat (HOLMQUIST et MATLOCK, 1976 [135];
BEA et al., 1980[129]) et ils ont trouveé, par ailleurs, que le chargement cyclique alterné
provoque une dégradation significative du frottement latéral. Plusieurs travaux se sont
succédés, tant sur le plan expérimental (CHAN et HANNA (1980)[103] ; MCANOY et al.,
1982[136] ; NAUROY et al. (1984)[118]; KARLSRUD et HAUGEN (1986)[119];
KARKSRUD, 1992[131] ; RANDOLPH et al. (1996)[121] ; LE KOUBY (2003)[22]) que sur
le plan numérique (MATLOCK et FOO (1980)[137] ; POLUOS (1983)[138] ; BRIAUD et
FELIO (1986)[139] ; BOULON et FORAY (1986)[106] ; KAGAWA (1986)[140] ; POULOS
(1987)[18] ; RANDOLPH (1989)[141] ; CHIN et POULOS (1991)[142] ; KARLSRUD,
1992[131] ; REDDY et al. (1998)[143] ; ROJAS et al. (1999)[144]).



56

CHAN et al. (1980)[103] ont réalisé une série d’essais cycliques, alternés et non
alternés a force controlée, sur un pieu instrumenté de 19 mm foncé dans un massif de sable de
moyenne densité confectionné dans une cuve d’essai de 380 mm, et cela en utilisant une
variété de procédures de chargements comportant un chargement cyclique non alterné en
compression (Qmax / 0), un chargement cyclique non alterné en traction (Qmin / 0) et un
chargement cycligue alterné compression-tension (Qmax / Qmin). La charge maximale varie
de 10% a 50% de la charge limite et le chargement se réduit toujours a zéro pour chaque
cycle. Les essais montrent deux comportements bien distincts dépendants de la valeur de
I’amplitude de chargement cyclique (Figure 1.37). On peut observer que le comportement
change entre le chargement a 0,25Q./0 et a 0,30Q./0, au-dela de ce niveau de chargement, le
déplacement du pieu augmente rapidement durant les premiers cycles.

POULOS (1981)[132] a réalisé des essais cycliques a force contrdlée alternés et non
alternés sur un modele de pieu de 20 mm de diameétre foncé dans une argile, en utilisant un
conteneur de 152 mm de diametre. Il a remarqué une dégradation du frottement latéral suite
au chargement cyclique qui est en fonction du déplacement cyclique cumulé et du nombre de
cycles. Pour des amplitudes de chargement cyclique n’excédant pas 40% de la charge limite
statique, le frottement latéral ne varie pas sensiblement, par contre pour des valeurs excédant
les 45%, une dégradation trés remarquable a été observé pour cette grandeur.

Plus récemment, LEE et POULOS (1990)[127] ont présenté des résultats des essais
cycliques non alternés (de zéro a Qmax ) qui ont été réalisés sur des pieux instrumentés en
laboratoire. Ils ont trouvé que la dégradation du frottement est indépendante du diametre du
pieu. Pour un chargement Qnax faible, le comportement est toujours élastique et il y avait peu
d’accumulation de déplacement qui se développe. En augmentant Qma, il y avait une
augmentation de déplacements permanents avec le nombre de cycles. Ils ont observé
¢galement que pour un chargement de I’ordre de 36% de la charge limite obtenue par 1’essai
monotone, la rupture intervient apres 4 cycles. Ce taux est inférieur par rapport a celui trouvé
auparavant (POULOS, 1981[125]), ceci s’explique par le fait que les deux valeurs (états de
chargements) sont situées dans une zone métastable dans laquelle la rupture peut avoir lieu
(cet aspect sera exposé par la suite).

KARLSRUD et HAUGEN (1986)[119] ont réalisé une série d’essais in- Situ sur des
pieux modéles de 15,3 cm de diamétre et de 5,15 m de longueur, en appliquant un chargement
cyclique alterné et non alterne (Figure 1.38). lls ont trouvé une capacité portante sous
chargement cyclique de I’ordre de 42% de la charge statique limite pour les essais alternés
symétriques (Qae=0) et entre 76% et 100% dans le cas des essais non alternés qui est en
parfaite concordance avec les travaux antérieurs de PUECH (1982)[145] ainsi que de
MCANOY et al. (1982)[136]. lls ont conclu aussi que sous chargement cyclique alterné
symétrique, la rupture est gouvernée par I’amplitude cyclique, par contre pour le chargement
alterné non symétrique, la rupture est gouvernée a la fois par le déplacement cyclique et par
I’accumulation des déplacements. Il a ét¢ montré également que I’amplitude de déplacement
cyclique (engendré par la charge cyclique) est pratiguement indépendante de la charge
moyenne (Figure 1.39 ; avec Qc/Qus en fonction de ¢ et Q/Qus en fonction de 6).
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Figure 1.37 : Influence de I’amplitude de chargement cyclique sur I’accumulation des
déplacements : (a) Compression ; (b) Arrachement (CHAN et HANNA [103]).
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TURNER et KULHAWY (1990)[146] ont réalisé des essais alternés au laboratoire et
in-situ sur des modeles de pieux de diameétres 7,6 cm et 15,2 cm installés dans un massif
sableux et ils ont attribué la dégradation de la capacité portante a trois mécanismes, a savoir ;
mouvement du sable vers le vide situé¢ au voisinage de la pointe au moment de 1’arrachement
du pieu, dégradation cyclique de la résistance au cisaillement du sol le long de I’interface due
a la réorientation des grains et par conséquent la dégradation du coefficient de frottement et a
la dégradation cyclique de la contrainte radiale. Les mémes observations ont été confirmées
par CAVEY et al. (2000)[122]. Par ailleurs, RANDOLPH et al. (1996)[121] ont remarqué que
I’effet de la dégradation du frottement est plus sévére pour les pieux longs et compressibles,
cela est d0 a la concentration du transfert de charges dans la partie supérieure des pieux. La
méme remarque a été faite par KARLSRUD et NADIM (1990)[147].

Le principal effet du chargement cyclique est le changement de 1’état stable caractérisé
par un petit taux de déplacement vers un état instable caractérisé par un taux de déplacement
relativement important (Figure 1.40). Le nombre de cycles définissant le passage de 1’état
stable a 1’¢tat instable augmente en diminuant 1’amplitude cyclique. Il a été trouvé que pour
des petites amplitudes de chargement cyclique, on a toujours 1’état stable méme pour un
nombre de cycle dépassant les milliers (Figure 1.41). 1l a été observé que durant les essais,
I’aire des boucles d’hystérésis de charge- déformation devient progressivement petite. Aprés
quelques milliers de cycles, I’état stable se maintient toujours, avec une petite augmentation
des déplacements plastiques. Ceci est attribué au fait qu’il y a des glissements entre grains
accompagnés avec des cassures des angles des grains. L’effet de rigidité est probablement di
a une augmentation de la densité du sable entourant le pieu pendant le chargement cyclique.
YOUD (1972)[148] a obtenu les mémes observations et a montré que la densification
additionnelle du sable pendant le chargement cyclique est due a la cassure des grains
individuellement.
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Figure 1.38 : Courbes charges — déplacement pour certains cycles sélectionnés durant des
essais non alternés (a) et alternés symétriques (b), (KARLSRUD et HAUGEN [119])
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Il a été montré auparavant que les contraintes résiduelles obtenues aprés 1’installation
des pieux ont une influence sur les valeurs des mesures faites durant le chargement des pieux
(BRIAUD et al., 1984[17]) et peuvent avoir aussi un effet sur le comportement des pieux
(POULOS, 1987[18]). La présence des contraintes résiduelles pendant le chargement cyclique
a deux effets; d’une part, la capacité portante du frottement latéral est réduite suite a
I’inversion du glissement, et par conséquent la dégradation cyclique est initiée plus
rapidement, et d’autre part, la rigidité cyclique de la téte du pieu est réduite quand on la
compare au cas ou les contraintes résiduelles sont nulles (POULOS, 1987[18]). L’influence
de ces contraintes résiduelles est moins importante pour un nombre de cycles plus important,
par contre I’influence est plus prononcée pour un chargement cyclique relativement faible et
un petit nombre de cycles.

POULOS (1981)[125] a proposé I’idée d’un mouvement progressif de la rupture par
glissement du pieu vers le bas. Les essais sur modéle réduit de pieu montrent que la
dégradation cyclique commence par la téte du pieu et progresse vers le bas au fur et a mesure
que la charge cyclique augmente ou bien le nombre de cycles augmente, ce qui a été confirme
par SWINIANSKI et TEJCHMAN (1991)[149]. Une réduction relativement faible dans la
capacité portante se produit pour un chargement cyclique inférieur a £50% de la charge limite
statique, ceci a été trouvé également par BEA et al. (1980)[129]. Il y aura également une
faible influence sur la rigidité cyclique, comme ca été confirmé par BOULON et al.
(1980)[150], la rigidité diminue d’une fagon continue en augmentant le nombre de cycles
méme pour des niveaux de chargement cyclique faibles. Pour P./P,= £0,6 (P, étant la charge
cyclique (=Qmax) et Puc la charge ultime obtenue par un chargement monotone (=Qc)), la
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rupture cyclique se produit durant le chargement cyclique apres 5000 cycles environ (Figures
1.42 et 1.43). Une augmentation dans 1I’amplitude cyclique provoque une large déformation de
cisaillement du sol et accélére le phénomeéne de dégradation cyclique.

Les résultats des essais cycliques alternés qui ont été réalisés par CHAN et al.
(1980)[103] montrent que la rupture est obtenue lors de la phase d’arrachement, ceci
s’explique par le fait que durant le demi- cycle de compression, la charge est reprise par la
pointe puisque la partie reprise par le frottement est tres faible, alors que durant le demi- cycle
d’arrachement, un frottement tres faible ne suffisait pas tout seul de reprendre la charge. La
rupture intervient d’autant plus rapidement que ’amplitude de déplacement entre I’effort de
compression et d’arrachement est importante, et cela pour un nombre de cycles moins
important. Les essais alternés engendrent des déplacements (cisaillement sol-pieu) supérieurs
a ceux obtenus dans le cas des essais non alternés, ce qui entrainement par conséquent des
dégradations plus importantes (phase de charge - décharge). Des résultats similaires ont été
trouvés, par la suite, par KORECK et SCHWARZ (1988)[3] qui ont réalisé des essais
cycliques alternés et non alternés sur des pieux instrumentés de diameétres 13 cm installés par
forage dans le sable. Sur la figure 1.44, on présente 1’évolution de déplacement en fonction
du nombre de cycles, et on voie bien que la rupture du pieu survient en arrachement.

Le méme phénomene de dégradation cyclique du frottement latéral a été observé par
MATLOCK et al. (1982)[126] qui ont realisé des essais cycliques sur un modele de pieu de
2,54 cm installé par fongage dans une argile placée dans une cuve d’essai de diameétre
76,2 cm. Il a été indiqué que la dégradation est due a la concentration du cisaillement-
glissement dans une fine zone de cisaillement située a une faible distance par rapport au fat du
pieu. Le chargement cyclique n’affecte que cette fine zone et non pas le reste du massif de sol
(SWINIANSKI et TEJCHMAN, 1991[149]). FORAY et al. (2010)[151] ont montré qu’il y a
une densification locale de cette zone aprés avoir réalisé des essais cycliques non alternés en
chambre d’étalonnage.

Certains auteurs se sont intéressés, plus particulierement, au comportement des pieux
sous I’effet du chargement cyclique en traction et cela suite au développent de la technique
des TLP (Tension Leg Platform) utilisée dans 1’industrie pétroliere Offshore depuis les années
soixante dix, on cite en particulier, les travaux de PUECH et JEZEQUEL (1980)[152],
PUECH (1982)[145], MCANOY et al. (1982)[136], GOULOIS (1982)[153], BOULON et
PUECH (1984)[154], NAUROY et al. (1985)[118] et EITAHER et al. (2003)[155]. La figure
.45 montre le principe d’une plate forme a lignes tendues (TLP) fixée dans le sol sous-marin
avec un ancrage a succion (ANDERSEN, 2009[156]). A travers les essais réalisés, au
laboratoire et in-situ, il a été remarqué également une dégradation de la capacité portante des
pieux suite au chargement cycligue conduit en tension.

Il a été trouvé, par ailleurs, que non seulement les petites amplitudes cycliques ne
réduisent pas sensiblement le frottement latéral des pieux, mais au contraire cela augmente
leur capacité portante en accélérant le processus de vieillissement bénéfique (JARDINE et
STANDING, 2000[157]).
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e Diagramme de stabilité cyclique :

Les essais a force controlée mettent en évidence le phénoméne d’accumulation des
déplacements qui dépendent de trois parametres ; I’amplitude cyclique (P/Qc), la charge
moyenne (P/Q.) et le nombre de cycles. Les deux premiers parametres ont été utilisés pour
définir des criteres de dimensionnement des pieux soumis a un chargement cyclique. Ainsi,
POULOS (1988)[158] a introduit le diagramme de stabilité cyclique défini pour un nombre
fixé de cycles (N), il est composé de trois zones dans lesquelles le pieu aura des
comportements différents (Figure 1.46):

- Zone A : Zone stable dans laquelle le chargement cyclique n’a pas d’influence sur la
capacité portante axiale du pieu ;

- Zone B: Zone métastable dans laquelle le chargement cyclique provoque une
certaine dégradation de la capacité portante axiale du pieu, mais sans causer la rupture de ce
dernier ;

- Zone C: Zone instable dans laquelle le chargement cyclique a une grande influence
sur la capacité portante axiale du pieu en provoquant la rupture de ce dernier.

Le diagramme est tracé dans le repére (Po/Qc,Pc/Qc), Avec Py est la charge moyenne
cyclique. Les lignes limites TF et FC représentent les combinaisons de la charge moyenne et
I’amplitude cyclique dépassant la capacité portante monotone, on aura la rupture au début du
chargement cyclique.

Pour Po= Q, on aura la rupture pour P.=0 ;

Pour Py=0, on aura la rupture pour P.=Q.

: . . P, P
L’équation de la droite donnant la rupture en compression est : —~+—* =1

Qc Qc

De la méme facon, I’équation de la droite représentant la rupture en traction est:
P, P
e _Q , 'intersection des deux droites donnent le point F ((Qc-Q1)/2 ; (Qc+Qt)/2).
Q. Q Q

Le diagramme de stabilité cyclique représente le comportement du pieu pour un
nombre spécifié de cycles (N), si N augmente, les lignes de frontiéres des zones stable et
métastable vont se déplacer et la zone instable va augmenter. D une fagon générale, 1’étendue
des zones dépend également du type de sol et des paramétres du pieu (type, longueur,
diamétre, etc.).

POULOS (1988)[158] a realise des essais cycliques in —situ sur des pieux battus
installés dans une argile et des pieux injectés (grouted piles) dans un sol formé de sédiments
de calcaire cimentés (cemented calcareous sediment). Il a trouvé pour le premier cas une
petite zone métastable, ce qui implique qu’une faible augmentation dans le chargement
cyclique provoque la rupture du pieu (on passe rapidement de 1’état stable a 1’état instable).
Pour le deuxiéme cas, la zone métastable est trés large et la zone stable est trés petite, cela est
di aux effets de la dégradation suite au ramollissement du sol (strain-softening) (Figure 1.47).
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AL-DOURI et POULOS (1995)[159] ont effectué des essais cycliques en chambre
d’étalonnage sur des modeles de pieux installés dans un massif de sable calcaire. L’étude a été
focalisée sur le frottement latéral, c’est la raison pour laquelle les essais réalisés étaient de
type force contrdlée en traction, afin d’éliminer la partie de charge reprise par la pointe du
pieu. Ils ont établi un diagramme de stabilité cyclique pour deux niveaux de contraintes de
consolidation (100kPa et 200kPa) (Figure 1.48). La ligne tracée représente la frontiére entre
les essais ayant conduit a la rupture et les essais dans les quels on n’a pas observé la rupture.
On remarque que I’accumulation des déplacements augmente quand on s’approche de cette
ligne et on aura la rupture pour des combinaisons de chargement situées sur ou au-dela de
cette ligne. Pour des combinaisons de chargement plus faibles, les déplacements engendrés
sont faibles et on peut considérer qu’on est dans le domaine ¢élastique. Ces résultats sont en
accord avec ceux d’ANDERSEN (1976)[160], POULOS et Lee (1988)[161], KARLSRUD et
al. (1992)[131] et LEE et POULOS (1992)[162].

Certains auteurs ont adopté un diagramme similaire, appelé ‘Diagramme d’interaction’
(GOULOIS, 1982 [153]; KARLSRUD et al., 1992 [131]; CHEN et al., 1993[163]), sur lequel
on présente également le nombre de cycles correspondant a la rupture ou final si cette derniére
ne se produise pas (Figure 1.49).

PatP, P, = mean load

P, = cyclic load

Q, = static compressive capacity

0 = static tensile capacity

[Note: compression loads are +ve,
tensile loads are -ve)

Zone A: cyclically stable. No reduction of load capacity
after N cycles

Zone B: cyclically metastable. Some reduction of load
capacity after N cycles

Zone C: cyclically unstable. Failure within N cycles

or less
Pile fails in tension Pile fails in Compression
10
P/Oc| AF
Z1 fi Failure after N cycles
/ y/
. 1
-10 -0,/0, 0 Po/ 0 10

Figure 1.46: Diagramme de stabilité cyclique (POULOS [158]).
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e Chargement cyclique du type tempéte (Storm Loading) :

Une tempéte provoque une série de vagues de différentes hauteurs, le sol de fondation
va subir dans ce cas a un chargement cyclique avec une variation du cisaillement cyclique
dans le temps (ANDRESEN, 1976[160] ; WEINSTEIN, 2008[164]). Cela se traduit par une
succession de combinaisons de chargement en fonction de Py, (charge moyenne) et de P,
(charge cyclique). GOLAIT et KATTI (1988)[165] ont présenté des courbes de chargements
de type Storm Loading dans le cas alterné et dans le cas non alterné (Figure 1.50).

Normalized Cyclic Load P, /Q,

()

Unstable
: 0.6

_717_
//(,"Eta‘-‘.al‘/z/‘ .
1
Stable
Al auil -

-10 -08 -06 -04-02 0 02 04 06 08 10
Normalized Mean Load P, /Q,

10 L = 50m

d = 135m
Note: In zone B1, both cyclic
degradation and strain-softening
occur. In zone B2, only strain-
softening contributes to degradation

P, /0
=
T

=
o~
I

(b)

Unstable

Normalized Cyclic Load

Stable

0 02 04 06 08 10
Normalized Mean Load P,/Q,

Figure 1.47: Diagramme de stabilité cyclique pour les pieux battus dans 1’argile (a) et les
pieux injectés dans les sédiments de calcaire cimenté (pour N=100 cycles) (POULOS [158]).
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AL-DOURI et POULOS (1995)[159] ont effectué également deux séries d’essais
cycliques de type Storm Loading selon le tableau 1.3. Les résultats obtenus sont présentés sur
la Figure 1.51. Les principales observations obtenues par ces essais peuvent étre récapitulés
comme sulit :

- Pour chaque étape de chargement, le déplacement accumulé durant le premier
cycle est plus important que celui obtenu lors des cycles suivants ;

- Pour une étape de chargement donné, le déplacement accumulé augmente avec le
nombre de cycles, mais le taux d’augmentation diminue avec le nombre de cycles;

- Le déplacement accumulé augmente avec le niveau de chargement et il apparait
que cette augmentation dépend plut6t du niveau de chargement que du nombre de
cycles ;

- La diminution de la charge maximale durant la deuxiéme série de chargement
n’entraine pas une diminution dans le déplacement permanent, mais au contraire
une nouvelle augmentation relativement faible du déplacement.
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Figure 1.49: Diagramme d’interaction donnant le nombre de cycles correspondant a la rupture

en fonction du niveau de chargement cyclique (KARLSRUD et al.[131]).
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Figure 1.50 : Courbes typiques de Storm Loading (a) cas de chargement non alterné en
compression et (b) cas de chargement alterné (GOLAIT et KATTI [165]).
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Tableau 1.3 : Résumé des résultats d’essais de type Storm -Loading réalisés sur des pieux
isolés (AL-DOURI et POULOS [159]).

Maximum accumlated
Number of displacement Number of cycles
Test number | Pattern | parcels per pattern | Maximum load?® (mm} to cause failure
(M (2 3) 4 (5) (6)
ST1 1 4 0.35P, 0.38 —
ST2 1 4 0.45P, 0.56 —
ST3 1 4 0.65P, 0.66 —
ST4 1 3 0.75P, — 365
STS 2 6 0.30P, 0.32 —
STé6 2 6 0.35P, 0.37 —
ST7 2 7 0.45P, 0.62 —
ST8 2 7 0.40P, 0.58 —

“P, = ultimate static load (about 210 N).

B) Comportement des pieux isolés sous chargement cyclique de type déplacements contrélés :

Les essais a déplacement controlé permettent de mettre en évidence la dégradation de
la capacité portante en terme de frottement latéral et de résistance en pointe. La dégradation
cyclique, engendrée par D’application d’un chargement cyclique, est a 1’origine des
pathologies rencontrées dans les ouvrages, ce qui rend tres important de comprendre ses
mécanismes et de quantifier son taux de variation.

POULOS (1989)[166] a introduit la notion du facteur de dégradation qui représente un
rapport entre les propriétés aprés le chargement cyclique et celles avant 1’application de la
séquence cyclique :

3 Propriété apres le chargement cyclique
Propriété avant I'application de la séquencecyclique

Ainsi, le facteur de dégradation du frottement latéral se définit comme étant le rapport
entre le frottement statique maximal mobilisé apres le chargement cyclique et celui mobilisé

fs,f

avant la séquence cyclique: D_=

T
s,i

Avec: f  est le frottement latéral mobilisé sous chargement statique, apres la
séquence cyclique et f_; est le frottement latéral mobilisé sous chargement statique initial.
qp,f

qp,i
Tels que : g, ; est la résistance en pointe mobilisée sous chargement statique, apres la

De méme, le facteur de dégradation de la résistance en pointe est : D, =

sequence cyclique et g, ; est la résistance en pointe mobilisée sous chargement statique initial.
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Plusieurs auteurs se sont intéressés a quantifier ces facteurs de dégradations, on cite
entre autres, les travaux de POULOS (1989)[166], LEE et POULOS (1990)[127], AL DOURI
et POULOS (1995)[159], CHIN et POULOS (1996)[128] ; FAKHARIAN (2001)[114].

La procédure d’essai suivie pour la quantification des facteurs de dégradation est la
suivante :

- Tout d’abord, on réalise un chargement statique initial jusqu’a la rupture ;

- Application d’une séquence cyclique ;

- Finalement, on réalise un chargement statique jusqu’a la rupture.

Il est également intéressant de déterminer la deégradation au cours du chargement
cyclique, ce qui nous permet de voir la variation du facteur de dégradation pour un nombre de
cycles donné. Sur la figure 1.52, on présente les résultats d’essais a déplacement contrdlé
obtenus par LEE et POULOS (1990)[127] qui ont eté effectués sur des modeles de pieux
installés dans des sédiments de calcaire. On peut remarquer déja qu’il y a une forte
dégradation de la capacité portante dés les premiers cycles.

Des facteurs de dégradations intermédiaires ont été définis comme étant le rapport
entre I’effort maximal mesuré lors du cycle i et 1’effort maximal mesuré lors du premier cycle
(LE KOUBY, 2003)[22].

Les parametres affectant la dégradation sont ; I’amplitude de déplacement cyclique, le
nombre de cycle et le type de sol (POULQOS, 1989[166] ; LEE et POULOS (1990)[127]).

En effet, le facteur de dégradation du frottement latéral D, décroit quand 1’amplitude
de déplacement cyclique augmente, il diminue également quand le nombre de cycles
augmente (Figure 1.53). Concernant I’influence du type de sol, POULOS (1989)[166] a
trouvé que la dégradation est plus sévére dans le cas des sables calcaires que dans le cas des
sables siliceux, ceci s’explique par le fait que les sables calcaires ont une grande
compressibilité qui provoque une réduction importante du volume de sol entourant le pieu au
moment du chargement cyclique.
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e Influence du nombre de cycles:

Il a été noté auparavant que le nombre de cycles est un parametre trés important
influant sur la capacité portante, en particulier, sur la dégradation du frottement latéral. 1l a été
remarqué également que les petites amplitudes cycliques n’ont pas une influence significative
sur 1’évolution du frottement latéral mais cela concerne un nombre de cycle faible ou moyen
(jusqu’a quelques centaines ou quelques milliers). Cependant, les sollicitations réelles sont
des actions répétitives de 1’ordre de plusieurs centaines de milliers de cycles, telles que les
fondations des éoliennes ou des structures off-shore. Ces actions variables peuvent avoir une
influence significative sur le comportement et la stabilité des ouvrages, sur le moyen et le
long terme, et peuvent entrainer des pathologies et des désordres importants allant jusqu’a la
rupture de I’ouvrage. D’ou I’intérét d’une prise en compte de I’effet du chargement cyclique a
grand nombre de cycles (phénoméne de fatigue) permettant d’améliorer les méthodes de
calcul, de dimensionnement et de conception des fondations pour les ouvrages terrestres (on
shore) et marins (offshore).

Cette problématique fera I’objet de la présente ¢tude dans laquelle on s’intéressera
a I’évolution de la capacité portante d’un modele de pieu en chambre d’étalonnage sous ’effet
d’un chargement cyclique a grand nombre de cycles. Ce travail sera développé dans les
chapitres qui suivent.
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Figure 1.52 : Courbe typique de I’évolution de la charge en téte avec le déplacement au cours
d’un essai cyclique a déplacement contr6lé (LEE et POULQOS [127]).
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Figure 1.53 : Evolution du facteur de dégradation : (a) en fonction de I’amplitude de
glissement cyclique ; (b) en fonction du nombre de cycles (LEE et POULQOS (1990)[127])

1.5. Expérimentation en Chambre d’étalonnage

Le recours aux essais en vraie grandeur est trés intéressant pour mieux comprendre le
comportement des pieux, cependant cela necessite beaucoup de moyens a des codts onéreux
en plus des probleémes techniques liés aux observations sur le pieu installé dans le sol. C’est la
raison pour laquelle, il s’avére nécessaire d’effectuer des simulations physique en laboratoire
en utilisant des modeles réduits. Ces essais peuvent étre effectués en centrifugeuse ou en
chambre d’étalonnage. Chaque dispositif présente des avantages et des inconvénients. Seul le
denier dispositif sera développé dans la suite puisqu’il sera utilis€é dans notre étude
experimentale.

La chambre d’étalonnage présente l’avantage d’étre capable de reproduire, par
pluviation, des massifs homogénes a un état de densité et un état de contraintes donnés,
simulant ainsi une tranche élémentaire du sol a une profondeur donnée.

Pour le cas des pieux, la chambre d’étalonnage permet de tester une tranche
élémentaire du pieu et du sol environnant en imposant des conditions aux limites en contrainte
ou en déplacement. Scott (1979) (rapporté par WEINSTEIN, 2008[164]) a montré que les lois
de similitudes ne sont pas satisfaits pour les modeles de fondations, mais en supposant que les
modeéles sont suffisamment larges, on peut extrapoler les résultats pour prévoir le
comportement des prototypes en vraie grandeur.
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Sur la figure 1.54 on présente les différentes conditions aux limites, en contrainte et en
déplacement, qui peuvent étre appliquées au massif d’essai dans une chambre d’étalonnage. I
est a noter, en particulier, que la condition BC3 correspond a 1’état de contraintes existant
dans un massif de sol horizontal (état Ko). Les conditions aux limites ont une influence sur les
résultats des essais chaque fois que les dimensions de la chambre ne sont pas suffisantes par
rapport a la taille du modele (FRANCIS, 1997[28]).

Concernant les effets de bords sur la résistance en pointe et le frottement latéral,
plusieurs travaux ont ¢été¢ réalisés pour I’é¢tude de ce probleme (PARKIN et LUNNE,
1982[167] ; SCHNAID et HOULSBY, 1992[168] ; BALACHOWSKI, 1995[36], SALGADO
et al., 1998[169]). L’effet de bords se manifeste beaucoup quand le sable est dilatant, c'est-a-
dire pour une densité forte du massif et un faible niveau de contraintes (BALACHOWSKI,
1995[36]; SALGADO et al., 1998[169]). Pour ce qui est de I’effet du fond de cuve, Puech
(1975) (rapporté par WEINSTEIN, 2008[164]) a montré qu’un espacement de 5d (d étant le
diametre du modele) entre la pointe et le fond permet de minimiser cet effet.

L’effet d’échelle n’a pas d’influence sur la résistance en pointe, mais il se manifeste
pour le frottement latéral en diminuant le diametre du modele (BALACHOWSKI, 1995[36]).
Ce phénomene est di au fait que I’épaisseur de la zone de cisaillement a I’interface dépend du
diametre moyen des grains (Dsp). Il a été montré par BALACHOWSKI (1995)[36] et par
GARNIER et KOENIG (1998)[170] que la mesure du frottement latéral n’est pas influencée
par I’effet d’échelle pour un rapport entre le diamétre du modele et le diamétre moyen des
grains superieur ou eégal & 100 (d/Dsp> 100).
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Figure 1.54 : Conditions aux limites typiques applicables en chambre d’étalonnage
(BALACHOWSKI[36]).
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e Conclusions

Dans ce chapitre, on a pu fournir une synthése des travaux réalisés pour 1’étude du
comportement des pieux isolés chargés axialement soumis a des sollicitations monotones et
cycliques. 11 a été montré que 1’effet du mode d’installation des pieux influe beaucoup sur la
mobilisation de la résistance en pointe et sur le frottement latéral. Il a été remarqué, en
particulier, une forte modification du champ de contraintes au voisinage du pieu installé par
un mode refoulant. Cette influence est d’autant plus importante quand le massif est dense et
également quand il est soumis a de fortes contraintes. Le comportement de I’interface pieu-sol
est lié¢ a I’évolution de la contrainte normale (o’,) du fait de I’installation et du chargement du
pieu. Le frottement latéral dépend également de la rugosité de la surface du pieu tant de point
de vue de la résistance au pic que de point de vue contraintes résiduelles. Les efforts mobilisés
en frottement dans le cas d’une compression sont plus importants que dans le cas d’une
traction. 1l a été question aussi de voir brievement les différentes méthodes de détermination
de la capacité portante et des tassements des pieux.

Concernant le chargement cyclique des pieux, plusieurs aspects de comportement ont
été observés et cela moyennant les différentes méthodes d’expérimentation, allant des essais
de laboratoire sur les interfaces et sur modéles réduits aux essais in-situ. Les facteurs influant
sur le comportement des pieux dépendent des caractéristiques du sol et du pieu, de la méthode
d’installation et du type de chargement. Pour le chargement cyclique deux comportement de
pieux peuvent étre observés selon le mode de sollicitations, a force contrélé ou a déplacement
contr6lé. Sous chargement cyclique a force contrdlée, on observe une accumulation des
déplacements permanents qui peuvent conduire a la rupture en fonction des paramétres de
chargement (charge moyenne, charge cyclique, nombre de cycles, etc.) et du type de
chargement (alterné ou non alterné). Ces déplacements cycliques engendrés par un tel
chargement peuvent se traduire également par la réduction de la capacité portante des pieux.
Sous sollicitations cycliques a déplacement contrélé, on peut observer la dégradation de la
capacité portante, particulierement pour le frottement latéral. Pour le chargement cyclique a
petites amplitudes cycliques et a grand nombre de cycles engendrant des probléemes du type
fatigue, il n’y avait pratiquement pas de travaux étudiant ce phénomene alors qu’en pratique
plusieurs structures terrestres et offshores sont exposées a ce genre de sollicitations. C’est la
raison pour laquelle notre travail sera focalisé sur 1’étude du comportement des pieux sous
sollicitations cycliques & grand nombre de cycles (10° cycles).
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CHAPITRE 2

DISPOSITIFS EXPERIMENTAUX ET PROCEDURE D’ESSAI

La chambre d'étalonnage permet de reconstituer par pluviation des massifs de sable de
dimensions relativement importantes, correspondant a un état de densité et un état de
contrainte donnés, permettant de simuler une tranche élémentaire de sol a une profondeur
donnée.

L’utilisation de la chambre d’étalonnage ne permet de reproduire qu’une partie de
I’ouvrage géotechnique réel et du sol environnant en imposant des conditions aux limites en
contrainte ou en déplacement.

On présente dans ce qui suit les différents dispositifs utilisés pour la réalisation des
essais en chambre d’étalonnage, & savoir; la chambre d’étalonnage et ses équipements
périphériques, le dispositif d’installation et de chargement des modéles de pieux, et les sondes
instrumentées (BEKKI et al., 2009[171]).

2.1. La chambre d’étalonnage

La chambre d’étalonnage du CERMES a été utilisée initialement dans le cadre de la
these de DUPLA (1995)[80] avec une application au pressiométre cyclique. Puis, le systeme a
été complété par le développement d’un dispositif de fongage et de chargement dans le cadre
des travaux de FRANCIS (1997)[28] dans lesquels il s’est intéress¢ a I’étude de
comportement des micropieux. Des modifications ont été apportées, par la suite, au systeme
afin de D’adapter pour d’autres applications telles que I’étude des réseaux d’inclusions
(inclinées), ainsi que pour I’étude du comportement des pieux sous chargement cyclique
(LE KOUBY, 2003[22]). Plus récemment, des modifications supplémentaires ont été
apportées pour adapter le systéme aux essais de vibrofongage (LE THIET, 2005[172]), en
particulier, par la fabrication des piéces pour I’embase supérieure adaptables a la sonde de
vibrofoncage qui a été développée pour permettre de travailler dans une gamme de fréquences
tres large (de 0 a 60Hz), et par la mise en place d’un systéme d’acquisition rapide.

2.1.1. Principe de fonctionnement de la chambre d’étalonnage

La chambre d’étalonnage est congue pour fabriquer des massifs de sol de 524 mm de
diametre et d’une hauteur de 700 mm. La technique de fabrication des massifs de sable est
analogue a celle utilisée pour fabriquer une éprouvette triaxiale, le sable est mis en place a
I’intérieur d’une membrane en néopréne de 2 mm d’épaisseur grace a un moule de maintien.



Les éléments principaux de la chambre d’étalonnage comprennent un piston pour
I’application de la pression verticale (pression d’eau située dans la zone 2 mentionnée sur la
figure 2.1), une enceinte métallique (pour I’application de la contrainte de consolidation
horizontale), deux embases (inférieure et supérieure) et un couvercle.

Le piston a une course de 300 mm et est composé d’un cylindre creux sur lequel vient
se poser directement 1’embase inférieure du massif (piéce n° 4).

Le couvercle (piéce n° 1) est posé directement sur la cerce et est fixé par des tiges qui
le relient & la partie inférieure (piece n°5). Aprés avoir mis en place le couvercle, on vient
plaquer I’embase supérieure (piéce n°2) contre celui-ci afin de réaliser 1’étanchéité pour 1’eau
de confinement latéral (en zone 1) et obtenir également une bonne verticalité du guidage. On
peut appliquer des états de contraintes isotropes ou anisotropes au massif avec, en particulier,
des rampes de type Ko, grace a un systeme de double paroi (piece n° 3) a contre pression. On
peut appliquer des pressions maximales (horizontales et verticales) de 1’ordre de 1 MPa,
permettant de simuler des profondeurs importantes. Pour des pressions de faibles niveaux, on
peut descendre a des valeurs de 40 a 50 KPa pour simuler de faibles profondeurs.
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Figure 2.1 : Schéma de principe du dispositif d’essai en chambre d’étalonnage
(D’apres DUPLA [80]).
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2.1.2. Embase supérieure

Les différents équipements de 1’embase supérieure ont été¢ développés par FRANCIS
(1997)[28] pour les inclusions de diametre 20 mm (figure 2.2). Il est a noter que la piece de
guidage se vissant sur la partie centrale de I’embase supérieure prévue a cet effet (diamétre
190 mm pour I’embase et de 240 mm pour le couvercle) a un double réle. En premier lieu,
elle doit assurer une étanchéité parfaite et en second lieu, elle doit assurer le bon guidage des
modeles de pieux au moment de foncage et de chargement. Cette piece a une épaisseur de
76 mm afin que sa partie supérieure ait le méme niveau que le couvercle. Pour assurer
I’étanchéité de 1’échantillon lors de la mise sous vide du massif, des bouchons on été prévus a
cet effet ayant une longueur de 76 mm également (figure 2.3.b). Cet endroit est réservé
également a 1’adaptateur en Téflon (figure 2.3.a). Dans le cadre de la thése de LE THIET
(2005)[172], d’autres piéces ont été fabriquées spécialement pour la sonde de diamétre 36 mm
(figure 2.4). L’étanchéité du massif est assurée par une membrane en latex qu’on change pour
chaque essai.

@) ®)

- Embase

e e

Figure 2.2 : Embase supérieure dans le cas de la sonde de 20 mm: (a) Coupe du couvercle et
de ’embase supérieure; (b) piece de guidage
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Figure 2.3 : Picces utilisées pour le guidage et 1’étanchéité dans le cas des inclusions de 20 mm:

(a) adaptateur en Téflon et bague métallique ; (b) Bouchon assurant 1’étanchéité de la pi¢ce de
guidage.



Figure 2.4 : Bloc de guidage dans le cas de la sonde de diamétre 36 mm: (a) Schéma de principe ;

(b) Mise en place sur I’embase supérieure.

2.1.3. Dispositif d’installation et de chargement des modéles

Ce dispositif est composé d’un seul bati a quatre colonnes sur lequel est fixé deux
vérins hydrauliques, a savoir un verin longue course (1 m) situé a la partie supérieure du
bati et installé a ’avant sur deux colonnes, pour le foncage des inclusions, et un servoveérin
fixé sur la traverse principale du bati est destiné aux opérations de chargement des
inclusions (figure 2.5).

Le bati est équipé a sa base de deux rails qui permettent un déplacement en translation
de la chambre en fonction des opérations a réaliser (mise en place du massif, mise en place
des inclusions et chargement de ces derniers).

Le socle de la chambre d’étalonnage est équipé d’une butée a bille qui permet d’avoir
un degré de liberté en rotation pour la cellule, permettant d’obtenir des configurations a
symétrie de révolution pour les groupes d’inclusions. Un schéma d’ensemble du dispositif
est présenté sur la figure 2.6.

2.1.3.1. Dispositif de mise en place des inclusions

Ce dispositif (figure 2.6) est constitué d’un vérin de grande course (1m) et de capacité
100 kN en compression et 70 kN en traction. 1l est contr6lé en déplacement. La pression
maximale fournie est de 15 MPa. La vitesse de déplacement du vérin est réglable en montée
et en descente est de 0,1 a 100 mm par seconde. La vitesse est ajustée par deux régulateurs
de débit NG6 et NG10, le premier assurant des vitesses de 0,1 & 10 mm par seconde et le
deuxieme correspond a la deuxiéme gamme de vitesse.
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Ce vérin assure des opérations de mise en place des inclusions par foncage dans le

massif. La figure 2.7 montre le vérin de fongage et le groupe hydraulique assurant son
alimentation.
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Figure 2.5 : Vue générale de la chambre d’étalonnage : (a) Photo d’ensemble ;
(b) vue schématique
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Figure 2.6 : Schéma de principe du bati d’installation et de chargement des inclusions

2.1.3.2. Dispositif de chargement des inclusions

Ce dispositif est constitu¢ d’un systtme MTS composé d’un ensemble asservi. Les
composants hydrauliques sont le servovérin et les équipements hydrauliques associés
(accumulateurs, servovalves...). L’¢lectronique d’asservissement est un systeme TestStar
comprenant un contréleur digital, et un logiciel général pour les essais sur matériaux. On
présente sur la figure 2.8 I’ensemble du dispositif de chargement.

Le servovérin a une capacité de £ 100 kN et une course de + 7,5 cm. Il est équipé d’un
capteur de déplacement intégré type LVDT calibré sur deux gammes 10 et 100% de la
pleine échelle avec une excellente linéarité et peu d’hystérésis. En bout de tige du
servovérin est placé un capteur de force MTS avec une étendue de mesure de £ 100 kN
(sortie symetrique pour essais de traction / compression alternée). Ce capteur est etalonné
sur quatre gammes : 10, 200, 50 et 100% de la pleine echelle (hystérésis = 0,05% et non
linéarit¢ = 0,1%). L’étalonnage des faibles gammes permet de mesurer avec plus de
précision les charges.
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L’¢électronique de commande (FlexTest) comprend plusieurs modules, dont les plus
importants sont :
- Un controleur digital MTS permettant le controle des asservissements en
numérique, I’acquisition des données, la génération des fonctions...
- Un module de conditionnement pour les capteurs. Il permet de détecter le
défaut de cable et d’alimentation.

Ce systéme est renforcé par un générateur de fonction qui permet la génération de
fonctions standard telles que sinus, triangle, carré et rampe.

Le module FlexTest SE est un programme général d’essai qui permet de créer des
séquences propres a nos essais, qui peuvent étre constituées de plusieurs étapes (processus) ;
le passage d’une étape a une autre se fait automatiquement. Il permet le pilotage de la
machine en force ou en déplacement ainsi que I’acquisition des données.

Ce dispositif permet d’appliquer une large gamme de chargements monotones et
cycliques dans le domaine quasi-statique et dynamique (jusqu’a plusieurs dizaines de Hz). Le
systeme de pilotage FlexTest SE permet en particulier de générer des séquences de
chargement complexes composées de sequences monotones et cycliques asservies en force ou
en déplacement.

2.2. Dispositif de pluviation du sable

Afin d’obtenir des massifs de sable suffisamment homogénes et a densité contrdlée, il
est nécessaire d’utiliser un dispositif de pluviation pour la mise en ceuvre du sable. La
méthode de pluviation du sable, largement utilisée pour les essais en chambre d’étalonnage
et en centrifugeuse peut faire appel a des dispositifs assez variés et repose sur le fait que la
densité du sable obtenue par pluviation dépend en majeure partie des paramétres débit de
sable et hauteur de pluviation. Plusieurs chercheurs se sont intéressés a cette technique
(LAVACHER et al., 1994[173] ; DUPLA, 1995[80]). La these de DUPLA (1995)[80] est
une référence trés importante qui comporte une étude bibliographique détaillée sur ce sujet.

La figure 2.9 (DUPLA, 1995[80]) présente un schéma des différents parametres qui
permettent de contréler la densité du matériau. Ces parametres sont:

La hauteur du sable contenant dans le réservoir, H;

- diamétre et le nombre de trous dans la grille du réservoir (débit de
pluviation Q)

- La hauteur de chute : distance entre les grilles et le haut du diffuseur H

- Distance entre les tamis Dy

- Hauteur de pluviation Hp
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La hauteur du sable dans le réservoir n’influe pas sur I’indice de densité obtenu a la fin
de I’essai (RAD et TUMAY, 1987[174]), cependant lors de la préparation des massifs qu’on
a realisé, il a été remarqué que cette hauteur influe Iégérement sur la densité obtenue. Par
contre, la grille est un parametre déterminant. En effet, c’est elle qui régle le débit de sable
qui va étre dispersé, et on peut définir les paramétres débit (m*/s), porosité et intensité de
déposition (g/cm®/s). Ces trois paramétres sont en réalité interdépendants et ils sont liés
directement aux diametres et aux nombres de trous de la grille. Pour une configuration
choisie (hauteur de pluviation constante) tous les auteurs observent que 1’augmentation du
débit (de la porosité de la grille et de I’intensité de déposition), diminue la densité obtenue.
Au contraire, pour les faibles débits, on obtient des échantillons danses a tres denses. La
hauteur de chute, le nombre de tamis et la distance entre les tamis n’influent pas sur la
densité obtenue (RAD et TUMAY, 1987[174]). La hauteur de pluviation est un parametre
qui influence peu I’indice de densité pour les hauteurs de pluviation inférieures a la hauteur
de chute limite des particules (RAD et TUMAY, 1987[174]; LAVACHER et al.,
1994[173] ; DUPLA, 1995[80]).

Figure 2.7 : Dispositif d’installation des inclusions (a) Vérin de Fongage ; (b) Groupe hydraulique
d’alimentation



Figure 2.8 : Dispositif de chargement MTS : (a) Servovérin ; (b) centrale hydraulique ;
(c) systéme de pilotage digital et d’acquisition Flex-Test
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Figure 2.9 : Variables influencant la densité du massif lors de la pluviation (DUPLA [80])

Le dispositif développé au CERMES dans le cadre de la these de DUPLA (1995) [80]
est représenté sur la figure 2.10. Il est composé d’un réservoir a sable a sa partie supérieure,
surmontant une rehausse venant elle-méme en appui sur le moule de maintien ou sur un
réservoir d’étalonnage des densités. Un diffuseur, formé de deux tamis paralleles, permet de
casser les jets de sable arrivant du réservoir, et de produire une pluie de sable uniforme au-
dessous. Au cours de pluviation, le diffuseur est remonté a 1’aide d’un syséme de poulies et
un filin accroché a un moteur électrique, permettant ainsi de maintenir une hauteur de
pluviation constante au-dessous du diffuseur. La densité du massif obtenue dépend
directement du debit de sable, contr6lé par I’ouverture de la grille du réservoir, et de la
hauteur de pluviation.
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Figure 2.10 : Dispositif de pluviation du sable

2. 3. Modéles instrumentés de pieux

2.3.1. Sonde instrumentée @ 20

Le modéle utilisé est une sonde du type « pénétromeétre » de 20 mm de
diametre et de longueur 735 mm (figure 2.11a). La sonde est équipée en pointe d’un capteur
d’effort miniature, et d’un manchon de frottement situé a une certaine distance de la pointe,
permettant une mesure séparée sur le méme modele de la résistance en pointe ainsi que du
frottement latéral. Le rapport entre le diameétre de la chambre et celui du modéle est de 26,2.
Le diametre 20 mm constitue en effet un compromis entre les encombrements nécessaires a
I’instrumentation, la nécessité de garder un diamétre du pieu modéle suffisamment faible par
rapport a la taille du massif mis en ceuvre dans la chambre d’étalonnage (8524 mm) et limiter
I’effet d’échelle qui impose un certain diamétre en rapport avec le diamétre moyen des grains.
Le modéle est composé d’un ensemble modulaire permettant d’avoir plusieurs configurations
(forme et rugosité de la pointe, rugosité du manchon, etc.).

Les deux mesures réalisées sont des mesures directes de la résistance en pointe (qp) et
du frottement latéral (qs). Le capteur d’effort miniature en pointe a une capacité de 5kN et une
précision de + 25N (soit 0,5%). Le second capteur, placé sur un corps d’épreuve instrumenté
(manchon de frottement), constituant un capteur d’effort en lui-méme de capacité + 4kN et
une précision de *+ 10,8 N (soit 0,27%). Le bas du manchon est situé & 120 mm de la pointe,



ce qui permet d’avoir des mesures découplées et indépendantes de ces deux grandeurs
(HANKE et al., 2002[175]). En fait, il existe une interaction entre la résistance en pointe et le
frottement au voisinage de la pointe, I’objectif étant de mesurer un frottement non influencé
ou peu influencé par la pointe.

2.3.2. Sonde instrumentée @ 36

Afin de réaliser des essais cycliques a des fréquences de I’ordre de 1 Hz a 2 Hz, on a
utilisé une deuxiéme sonde de diamétre 36 mm (10 cm? de section) et de longueur 950 mm,
plus adaptée aux fréquences élevées, elle a été développée dans le cadre de la thése de
Le Thiet pour 1’étude du processus de vibrofongage des pieux (LE THIET, 2005[172]) (figure
2.11b). L’instrumentation de la sonde est réalisée de la méme maniére pour avoir des mesures
découplées. Le capteur d’effort en pointe a une capacité de 20 kN, la plage de mesure du
capteur de frottement est +5 kKN. Le rapport diametre de la chambre sur le diametre de la
sonde est de I’ordre de 14,6. Les mesures locales, pour les massifs denses sous faibles
contraintes, sont influencées par les effets de bords (BALACHOWSKI, 1995[36]), mais
puisque nous nous intéressons a 1’évolution de la capacité portante (rapport entre les mesures
au cours de chargement cyclique et les mesures initiales), les résultats obtenus sont, en
principe, indépendants des dimensions du modele.

2.4. Procédure d’essai

La procédure d’essai de chargement du modele de pieu, en chambre d’étalonnage,
comporte les opérations successives suivantes :

- fabrication du massif de sable a densité voulue ;
- mise du massif sous contrainte;

- installation du modele de pieu par fongage ;

- réalisation de I’essai de chargement ;

- démontage de I’essai.
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(b)
Dispositif .‘
d’accrochage de la sonde| —
Rallonge
Manchon de
mesure du 3
frottement
Manchon de
Capteur frottement
d’effort 4 kN instrumenté g
" @ 20
Capteur de force (5 kN) Pointe instrumentée
Mesure de ’effort en pointe v

Figure 2.11 : Sondes instrumentées : (a) Modéle @20 ; (b) Modele @ 36

2.4.1. Fabrication du massif de sable a densité voulue

Cette phase comporte plusieurs opérations :

- Mise en place de la membrane en caoutchouc et des joints toriques autour
I’embase inférieure, ensuite la cale en bois servant d’appui au moule de
formage ;

- Mise en place du moule ;

- Mise en place du pluviateur pour le positionnement sur le moule et réglage
de la hauteur de pluviation a la hauteur prédéfinie par 1’étalonnage de la
densité (10 cm) ainsi que la préparation de la grille pour obtenir le debit qui
correspond a la densité voulue ;

- Remplissage du réservoir ;

- Phase de pluviation ;

- Arasage de la partie supérieure du massif.



Les figures 2.12 et 2.13 montrent les trois étapes de la fabrication du massif :
Positionnement du moule sur le piston (figure 2.12.a), la phase de la mise en place du
pluviateur et le remplissage de son réservoir (figure 2.12.b) ; la phase de pluviation (figure
2.13.a) et la phase d’arasage de 1’échantillon (figure 2.13.b).

2.4.2. Mise sous contrainte du massif

Le démoulage de 1’échantillon est une opération qui préceéde la mise sous contrainte de
celui-ci. Cette opération est trés délicate et nécessite la vérification de 1’étanchéité globale de
I’échantillon. On place ’embase supérieure (piece n°2 sur la figure 2.1) sur laquelle est fixée
au prealable la piéce de guidage, ensuite on rabat la membrane qui sera serrée sur I’embase
supérieure a 1’aide des joints toriques (Figure 2.14.a). Une fois que 1’échantillon est isolé de
I’extérieur, on peut appliquer le vide pour le démoulage. Avant cette dernicre étape, il est
nécessaire de fermer tous les robinets d’arrivée et de sortie et de mesurer le vide a I’intérieur
pour s’assurer de I’étanchéité de 1’échantillon.

On réalise ensuite successivement les opérations suivantes : mise en place de la cerce
(figure 2.14.b), positionnement du couvercle supérieur (pieéce n°1 sur la figure 2.1) et mise en
place des tiges qui vont serrer le couvercle sur la cerce (Figure 2.15). Ensuite, on fait monter
le piston a faible pression pour plaquer I’embase supérieure sur le couvercle. On remplie le
volume existant entre 1’échantillon et la cerce par 1’eau et on applique les pressions voulues.
Pour les essais isotropes on augmente simultanément et lentement la pression verticale et
horizontale. Par contre pour les essais Ky, on applique les pressions par paliers de faible
amplitude tout en respectant un rapport Ko entre contraintes verticales et horizontales au
massif.
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Figure 2.12 : Fabrication du massif : (a) positionnement du moule sur le piston ;
(b) phase de la mise en place du pluviateur et le remplissage du réservoir de sable



Figure 2.13 : Remplissage du moule: (a) phase de pluviation ;
(b) Arasage de I’échantillon.
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Figure 2.14 : Mise sous contrainte du massif : (a) Mise en place de I’embase supéricure,
application du vide et démoulage ; (b) Mise en place de la cerce
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2.4.3. Installation du modéle de pieu

Une fois que le massif est mis sous contrainte, on déplace la cellule sur les rails et on
la positionne sous le vérin de foncage. Le centrage du pieu sous le vérin du fongage est une
opération délicate et tres importante pour un enfoncement vertical du modele. Le guidage du
modele est assuré par une piece de 76 mm de hauteur (figure 2.3). Le contact entre le modéle
et le capteur d’effort installé sur le vérin est réalisé par une piece mécanique usinée en demi-
sphére en bout. Le fongage de I’inclusion s’effectue sur une profondeur de 500 mm, a raison
de 1 mm/s. Sur la figure 2.16, on montre la phase de I’installation du mod¢le dans le massif.

Figure 2.15 : Mise en place du couvercle, puis serrage de 1’ensemble en utilisant les tiges
de fixation
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Figure 2.16 : Installation du modele dans le massif

2.4.4. Réalisation de I’essai de chargement

Une fois, I’installation du modéle terminée, on déplace la cellule sous le vérin de
chargement MTS (figure 2.17). 1l faut faire descendre lentement ce dernier pour réaliser le
contact, en utilisant le contr6leur de déplacement manuel. Apres cela, il faut programmer le
logiciel de contrdle pour la réalisation de ’essai proprement dit. Pour un essai de chargement
monotone, on a réalisé un programme composeé de quatre étapes (processus):

- Un chargement initial a la vitesse de déplacement de 0,1 mm/min jusqu’a la
rupture (estimée a 1/10 de diametre) ;

- Un déchargement a force contrélée avec une vitesse de 10 N/s;

- Un rechargement a la vitesse de déplacement de 0,1 mm/min ;

- Un retour a zéro.

En ce qui concerne les essais sous chargement cyclique, ils ont été réalisés a force
contr6lée et a déplacement contrélé.



Figure 2.17 : Phase de chargement

2.4.5. Acquisition des données

Plusieurs informations sont nécessaires pour le bon déroulement de I’essai. Tout
d’abord, la chambre d’étalonnage est instrumentée par des capteurs de pressions pour ¢valuer
les efforts qui sont appliqués moyennant des cellules air -eau congues spécialement pour ce
dispositif. Trois capteurs de pressions 0-20 bars sont branchés a la cellule. Le premier est
destiné pour mesurer la contrainte verticale appliquée sur le massif ; mesure faite sur 1’eau
sous pression a la sortie de la cellule air —eau. Le deuxiéme capteur est placé a la sortie de la
deuxieme cellule air —eau ayant pour but de mesurer la contrainte horizontale. Le troisieme
capteur a pour role de mesurer le vide a I’intérieur de 1’échantillon ; mesure nécessaire pour
I’opération de démoulage du massif apres reconstitution. Sur la figure 2.18, on présente une
photo du tableau de commande de ces capteurs (pour les pressions).

Au cours de I’opération d’installation des inclusions, on enregistre les courbes de
fongage (effort — déplacement en téte) grace a un capteur de force intercalé entre le vérin de
fongage et I’inclusion et grace a un capteur de déplacement a enrouleur mis sur la traverse
portant le vérin.
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Au cours de chargement, on enregistre la courbe de chargement (effort — déplacement)
du modeéle a I’aide d’un capteur de force et d’un capteur de déplacement intégrés dans la tige
du vérin.

L’ensemble de ces capteurs est relié¢ a un micro-ordinateur via une carte d’acquisition
HP. La figure 2.19 montre un schéma de toutes les connexions et les mesures faites.

Figure 2.18 : Tableau de commande des pressions de confinement et afficheurs des différents
capteurs (déplacement du vérin de foncage, force de fongage, pression verticale et horizontale
appliquées, pression de vide)

2.4.6. Démontage de I’essai

Cette phase nécessite la réalisation des opérations suivantes :
- Application du vide a I’intérieur du massif;
- Diminution lente des pressions verticales et horizontales ;
- Dépose du couvercle, de I’embase supérieure et enlévement du sable ;
- Nettoyage de toutes les pieces et joints.
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e Conclusions

Dans ce chapitre, il a été présenté le dispositif expérimental utilisé pour la réalisation
de nos essais, a savoir la chambre d’étalonnage et les deux modeles de pieux (sondes
instrumentées) @20 et @36. La chambre d’étalonnage utilisée (du CERMES) a subit plusieurs
développements et modifications dans le cadre des travaux de théses (DUPLA (1995)[80],
FRANCIS (1997)[28], LE KOUBY (2003)[22] et LE THIET (2005)[172]).

On a présenté les détails du dispositif expérimental afin d’expliquer le fonctionnement
de chaque ¢lément ainsi que la procédure d’essai suivie pour la réalisation des essais de
foncage et de chargement des modeles de pieux. Avant I’utilisation du dispositif
expérimental, il a été procédé a I’étalonnage des différents capteurs de mesures tels que les
capteurs de pressions et les capteurs de mesures locales installés sur les sondes instrumentées.
Il est a noter que 1’étalonnage du capteur de frottement latéral a été réalisé pour la premiére
fois apreés avoir développé un systéme a cet effet.
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CHAPITRE 3

PROGRAMME EXPERIMENTAL -
ESSAIS D’ETALONNAGE -MATERIAU UTILISE

Dans ce chapitre, on présentera les caractéristiques du matériau utilisé pour la
fabrication des massifs de sable, les expériences menées pour 1’étalonnage des capteurs des
sondes ainsi que le programme expérimental effectué dans le cadre de cette thése.

3.1. Caractéristigues et mise en place du sable utilisé

Le sol utilisé est le sable de Fontainebleau de classe NE34, essentiellement siliceux
(SiO2 > 99%), a grains sub-arrondis (figure 3.1). Ce sable a été largement utilisé dans le cadre
des projets de recherche en France, on cite entre autres ; le projet CLOUTERRE Il (DUPLA
et CANOU, 1994[176]) et le projet FOREVER (FRANCIS, 1997[28]), et plus récemment le
projet de vibrofoncage (LE THIET, 2005[172]). Les principales caractéristiques du sable sont
résumeées dans le tableau 1. Il est a remarquer, qu’il y avait un probléme de répétabilité des
essais pour la détermination de emin €t emax entre les différents laboratoires qui travaillent sur
le projet SOLCYP, c’est la raison pour laquelle le comité scientifique du projet a fixé des
valeurs de références pour la sable utilisé.

Figure 3.1 : Vue au microscope électronique a balayage du sable de Fontainebleau.
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Tableau 3.1 : Caractéristiques du sable de Fontainebleau.

Source de Dso Cu Cc €max €min 'Ys(glcma) Ydmin Y dmax
données (mm) (g/em®) | (g/cm®)
SIFRACO 0,21 | 1,49 | 0,98 | 0,940 | 0,540 2,64 1,34 1,71
(Fournisseur du sable)
Résultats 0,22 | 1,49 1 0,866 | 0,545 2,65 1,42 1,71
trouveés
Valeurs
retenues pour | 0,22 | 1,49 1 0,882 | 0,551 2,65 1,41 1,71
le projet
SOLCYP

La courbe granulométrique du sable utilisé est présentée sur la figure 3.2. On
remarque que la courbe granulométrique qu’on a obtenue au laboratoire est assez proche a
celle donnée par SIFRACO (fournisseur du sable).

On a effectué 1’étalonnage du dispositif de pluviation pour le sable utilisé en
choisissant une grille de diametre 8 mm et en fixant la hauteur de pluviation a 10 cm
(Tableau 3.2). Donc, le seul paramétre a varier est le nombre de trous de la grille qui regle le
débit du sable.

La démarche de la procédure d’étalonnage du dispositif se résume comme suit :

- Mise en place du pluviateur sur le réservoir d’étalonnage ;

- Réglage du diffuseur a 10 cm du fond de réservoir d’étalonnage ;

- Lancement de la pluviation et 1’arréter juste aprés le remplissage du reservoir
d’étalonnage ;

- Dépose du pluviateur ;

- Arasage du sable ;

- Vidange du réservoir d’étalonnage et calcul de densité (en utilisant un pesant).

En variant le nombre de trous, on obtiendra a chaque fois une nouvelle densité avec
une configuration donnée (nombre de trous). Avant de lancer les essais & une densité désirée
(Io = 0,40 ou 0,65), on a effectué un essai de vérification pour s’assurer que la densité est bien
reproduite.

Sur la figure 3.3, on présente la courbe d’évolution de I’indice de densité (Ip) en
fonction de I’intensité de déposition (Ig).
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Figure 3.2 . Courbe granulométrique du sable de Fontainebleau.

Tableau 3.2 : Essais d’étalonnage du sable de Fontainebleau.
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Figure 3.3 : Evolution de I’indice de densité en fonction de I’intensité de déposition.

Intensité de déposition | (g/cm’/s)

Essai Nbre de Diameétre | Masse du sable lq Ip
Trous trous (kg) (g/cm?/s)
(mm)
Etat 1 461 8 2234 2,47 0,23
Etat 2 461 8 223,0 2,46 0,23
Etat 3 218 8 2272 1,07 0,33
Etat 4 204 8 228,2 1,08 0,35
Etat 5 164 8 2289 0,96 0,37
Etat 6 140 8 231,0 0,85 0,42
Etat 7 124 8 235,1 0,62 0,51
Etat 8 64 8 2430 0,39 0,69
0.7
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3.1.1. Homogénéité du massif de sable

La technique de pluviation nous permet d’avoir un massif de sable homogene, mais on
n’a pu vérifier directement ’homogénéité du massif en profondeur (sur sa longueur).
Néanmoins cette homogénéité peut étre vérifiée par la stabilité de la resistance en pointe lors
de I’essai de fongage de la sonde.

Concernant 1’homogénéité horizontale du massif (sur le rayon), cela peut étre vérifié
facilement en plagant des godets au fond du réservoir d’étalonnage a des endroits différents.

3.1.2. Usure du sable réutilisé

Aprés plusieurs utilisations du sable, on a remarqué que la résistance du massif a
I’enfoncement du modéle de pieu diminuait. Ceci s’explique par 1’évolution moyenne du
matériau au cours des essais liée au broyage d’une partie des grains lors des opérations de
fongage et de chargement, et a Dattrition des grains lors de la préparation du massif
(pluviation) et de démontage (enlevement du sable). A cet effet, on a décidé de changer le
sable apreés 8 essais environ.

L’analyse granulométrique du sable usé met en évidence I’augmentation de la partie
fine du sable suite au broyage de ce dernier. La figure 3.4 présente les trois courbes
granulométriques du sable neuf, sable usé récupéré sous la pointe et au voisinage du fat. De
plus, on a remarqué que lors de 1I’opération de pluviation du sable usé il y avait de la poussiére
dégagée par rapport au sable neuf, d’une part et une légére augmentation de la densité du
massif fabriqué par le sable usé (massif M20, par exemple par rapport aux massif M19 qui a
subit beaucoup d’usure), d’autre part.

100 : J— - -
1| —4=— Sable neuf
]| = o= Sable usé (Pointe)
804 — *#= sable usé (Manchon)
S 60 f
c J
)
-‘C_U' ] /
D40
: | i
<
|_ §
1 %
20 /
4 /g
] 257
0.01 0.1 1

Dimensions des grains (mm)

Figure 3.4 : Comparaison des courbes granulométriques du sable neuf et du sable usé.
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Des vues au Microscope Electronique a Balayage (MEB) ont été effectuées sur le
sable usé récupéré sous la pointe du pieu (figure 3.5.a) et au voisinage du manchon (figure
3.5.b). Ces images montrent bien I’importance du broyage de sable sous la pointe du pieu, on
a méme pu prendre une photo d’un «bulbe » formé sous la pointe lors de I’opération
d’enlévement du sable du massif M19 (Figure 3.6).

Il a ét¢ montré dans 1’étude bibliographique que sous ’effet de I’installation du pieu
(WHITE et BOLTON, 2004[11]), le sol subira une forte compression sous la pointe
(compactage du sol) et une usure des grains dans la zone d’interface, ce qui conduira a la
formation d’un bulb sous la pointe. C’est la raison pour la quelle, on trouve du sable broyé
sous la pointe et du sable légérement usé au voisinage du f(t de pieu. Cependant, ce
phénomeéne est accentué par le chargement cyclique avec la migration des grains fins vers le
bas et le broyage du sable sous la pointe (KEMPFERT et al., 2010[177]). D’ailleurs, une telle
forme de bulbe (Figure 3.6) a été observée uniquement pour 1’essai cyclique réalisé avec une
amplitude cyclique de déplacement trés importante (p. = =1 mm), d’une part et par un grand
nombre de cycles, d’autre part. KEMPFERT et al. (2010)[177] a montré également que
I’épaisseur de la bande de cisaillement augmente avec le nombre de cycles et qu’elle plus
importante dans le cas des essais alternés que dans le cas des essais non alternés.

3.2. Etalonnage des capteurs des modéles de pieu

Avant le lancement du programme d’essais en chambre d’étalonnage et afin d’avoir
des mesures fiables, il est obligatoire de vérifier I’étalonnage de tous les capteurs utilisés,
entre autres ; les capteurs des sondes instrumentées, a savoir le capteur d’effort en pointe et
celui du frottement latéral.

L’¢talonnage consiste a isoler la réponse de I'un des capteurs et vérifier la mesure
obtenue pour chaque capteur en fonction de la charge appliquee.

Pour I’étalonnage du capteur de la pointe, il suffit de fixer le modéle du pieu sur le
plateau du systeme de chargement et le bloguer en bas par une piéce en bois. Ensuite, on
mesure la réponse du capteur en fonction de 1’effort appliqué en téte du modele (Figure 3.7).
Ainsi toute la charge appliquée en téte est reprise uniqguement par la pointe.

En ce qui concerne 1’étalonnage du capteur de frottement latéral, le probléme réside
dans la difficulté de solliciter le manchon sans perturber la pointe (sans autant solliciter la
pointe), d’ou 1’idée de suspendre des charges sur le manchon tout en fixant le modéle sur le
plateau du systeme de chargement (Figure 3.8).
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, % < o !
voisinage pointe M24 10.0kV x120 100um +

(b)

manchon M24 10.0kV x120 100um —

Figure 3.5: Images réalisées au MEB du sable usé récupéré au voisinage du pieu apres la
réalisation de ’essai : (a) sable usé au voisinage de la pointe ;
(b) sable usé au voisinage du manchon de pieu.
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Figure 3.6 : Formation de bulbe sous la pointe observé lors de I’enlévement de sable (massif M19).

Force appliquée par

Le servoveérin
< Modele de pieu
Pointe instrumentee
AV 4 e— Piace en bois

Figure 3.7 : Principe d’étalonnage du capteur de la résistance en pointe.
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P Pieu

Corps instrumenté

4 Piece de Serrage
Placée sur le
manchon du Frottement

Application des
charges

Capteur d’effort
en pointe

Figure 3.8 : Schéma de principe d’étalonnage du frottement latéral.

3.2.1. Etalonnage des capteurs de la sonde @20
3.2.1.1. Capteur du Frottement Latéral

En vue de vérifier la réponse de capteur du frottement latéral par rapport au coefficient
d’étalonnage établi par le fabriquant, nous avons congu un dispositif & cet effet qui permet
la mesure du frottement latéral sans influencer le capteur en pointe. Ainsi, il a été
développé une piéce de serrage en demi-coquilles sur laguelle les charges seront
suspendues, et une autre piece intermediaire, en laiton, entre la piéce de serrage et le
manchon du frottement (figure 3.9).
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Figure 3.9 : Dispositif de serrage : (a) piéce de serrage en demi - coquilles, (b) piéce en laiton.
* Dispositif d’Etalonnage du frottement latéral :

Le systeme est composé de 3 parties (Figure 3.10) : La partie « 1 » congue pour fixer
le modele sur le systeme de chargement, la partie « 2 » pour le serrage et la transmission du
frottement sur le manchon moyennant une piece en Laiton et la partie « 3 » pour la pose des
poids. Afin d’avoir un systeme parfaitement vertical, la partie 1 est fixée sur le servovérin
moyennant un crochet pivotant, les parties 2 et 3 sont reliées également avec un anneau
offrant une position verticale du systeme.

Pour I’étalonnage du modéle @ 36, les parties 1 et 2 du dispositif devront étre
agrandies en fonction du nouveau diameétre, cependant la partie 3 sera utilisée sans aucune
modification.

- Etalonnage du frottement négatif

En fixant la téte du pieu sur le plateau du servovérin dans la position pointe en bas et
en faisant varier la charge sollicitant le manchon du frottement (figure 3.11), on peut effectuer
une série de mesures de la réponse du capteur de frottement latéral en fonction des charges
appliquées, ce qui nous permet de tracer le graphe Charge appliquée (KN) en fonction de la
réponse du capteur (mV) pour en déduire le coefficient d’étalonnage du capteur
(figure 3.12). Le coefficient d’étalonnage expérimental trouvé est égal a: -0,605 KN/mV
pour 10 Volts d’alimentation.

- Etalonnage du frottement Positif
Dans ce cas on va procéder de la méme fagon sauf qu’il faut inverser le pieu, c'est-a-
dire on va le tenir du c6té pointe et solliciter le manchon dans I’autre sens (figure 3.13). On

obtient ainsi un graphe représentant la réponse du capteur au frottement positif (figure 3.14).

Le coefficient d’étalonnage expérimental trouvé est de 1’ordre de : 0,553 KN/mV pour
10 Volts d’alimentation.
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Pour le choix du coefficient d’étalonnage a adopter pour le programme d’acquisition,
on prend la pente de la courbe de tendance des deux graphes, ce qui donne un ccefficient
d’étalonnage pour le capteur du frottement latéral de I’ordre de 0,5989 KN/mV, un peu
différent de celui donné par le constructeur qui est égal a : 0,5673 kN/mV.

Partie ] : Fixafiond=la
somda sur 1o sareonesnn

Partie 2 : Serrazs do dispositif
d’atalonnars sur la manchon du
frottament

Partie 3 : Platzaw d2 chargsment

Figure 3.10 : Dispositif d’étalonnage de capteur du Frottement latéral.



109

Figure 3.11 : Etalonnage du frottement négatif.
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Figure 3.12 : Réponse du capteur de mesure du frottement latéral négatif.

Figure 3.13 : Etalonnage du frottement positif.
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Figure 3.14 : Réponse du capteur d’effort dans le cas du frottement latéral positif.

3.2.1.2. Capteur de la résistance en pointe

En fixant la téte du pieu sur le servovérin et en bloquant la pointe en bas par une piece
en bois, on a effectué une série d’essais de chargement sur la pointe et cela en utilisant le
systéme de commande MTS (figure 3.15).

Les résultats obtenus sont représentés sur la figure 3.16, qui montre une légére
différence par rapport a la courbe théorique pour des grandes charges. Ainsi le coefficient a
adopter, dans le cas ou le signal n’est pas amplifié¢, est 1’ordre de : 0,0493 KN/mV pour 7,5V
d’alimentation. Dans le cas de conditionnement du signal, le coefficient a adopter est : 0,987
kN/V pour 7,5 V d’alimentation.

3.2.1.3. Couplage entre la résistance en pointe et le frottement latéral

Lors des essais d’étalonnage des capteurs, on a remarqué qu’il y a un couplage entre
les deux réponses et on a enregistré des légeres réactions du capteur non sollicité quand on
étudie la réponse du deuxieme capteur, alors que normalement ca ne devrait pas varier
puisque le systeme a été concu sur la base d’un découplage entre les deux capteurs
(figure 3.17).

On constate que les reponses provoquées par ce couplage sont négligeables par rapport
aux valeurs mesurées lors des essais ; de ’ordre de 0,008 Volts pour le frottement latéral et
0,0209 mV pour la pointe. De la méme fagon si on transforme ces réponses en efforts, on
obtient une valeur de 0,0093 kN pour le frottement, soit 0,23% de 1’é¢tendue de mesure EM
(inférieure a 2,36% EM donnée par le constructeur) et 0,001 kN pour la pointe, soit 0,02%
EM (inférieure a 0,14% EM donnée par le constructeur). Ainsi, on peut conclure que le
systéme fonctionne avec un découplage entre les deux mesures.
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Figure 3.15 : Etalonnage du capteur de la résistance en pointe.
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Figure 3.16 : Réponse du capteur de mesure de I’effort en pointe.
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Figure 3.17 : Couplage entre les réponses des deux capteurs : (a) Réponse du capteur
de frottement ; (b) Réponse du capteur d’effort en pointe.

3.2.2. Etalonnage des capteurs de la sonde @ 36

3.2.2.1. Essais d’Etalonnage du capteur de frottement latéral

Pour I’étalonnage du capteur d’effort du manchon de frottement, on a usiné une
piéce en laiton avec une piece de maintien ayant des dimensions ajustables avec la
sonde @ 36 et on a utilisé le méme dispositif initialement développé pour la sonde
@20. Malheureusement, vu la rigidité de la sonde qui n’est pas parfaite (diamétre de la
sonde 36 mm), la piece de serrage sollicite le capteur d’effort placé sur le manchon,
c’est dire en effectuant un serrage autour de ce dernier, on provoque une déformation
des jauges avant tout chargement, ce qui donne des faux résultats. Pour résoudre ce
probleme, il faudra réfléchir a fabriquer deux piéces de maintien en demi- coquilles et
les placer sur les deux extrémités du manchon pour éviter de solliciter le milieu du
manchon. Le coefficient d’étalonnage utilisé pour les résultats est celui donné par le
fabriquant a savoir 0,997 kN/V pour 24 Volts d’Alimentation, cependant il est
souhaitable de confirmer cette valeur par des essais d’étalonnage.
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3.2.2.2. Essais d’Etalonnage du capteur de la pointe

En procédant de la méme maniére que pour la sonde @ 20, on trouve un graphe tel que
présenté sur la figure 3.18 et un coefficient d’étalonnage de I’ordre de 4,022 kN/volts.

Nous avons enregistré également I’influence du capteur de le pointe sur celui du
frottement latéral et nous avons obtenu le graphe suivant (Figure 3.19), on peut observer qu’il
y a pas une influence significative. La réponse du capteur de frottement atteint au maximum
0,006 volts (soit 0,006 kN en effort) qui représente un rapport de 0,12% par rapport a
I’étendue de mesure, ce qui nous permet de conclure que les mesures sur les deux capteurs
sont des mesures découplées.
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Figure 3.18 : Réponse du capteur de la résistance en pointe (& 36).
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Figure 3.19 : Influence du capteur de la résistance en pointe sur le capteur installé
sur le manchon de la sonde.



115

3.2.3. Coefficients d’étalonnage des capteurs utilisés pour les deux modeles de sondes

On présente respectivement aux tableaux 3.3 et 3.4 les coefficients d’étalonnage
retenus pour les capteurs utilisés dans 1’instrumentation de la sonde @ 20 et de la sonde @36

Tableau 3.3 : Coefficients d’étalonnage des capteurs de la sonde @ 20.

Coef Reels Données Reels Données
d’Etalonnage Constructeur (Signal Amplifié) Constructeur
Capteur de | 0,0493 kN/mV |/ 0,987 kN/V /
Pointe pour 7,5 Volts pour 7,5 Volts
d’alimentation d’alimentation

(Amplification 20 fois )
Capteur du | 0,5989 kKN/mV | 0,5673 KN/mV | 1,1568 kN/V pour 10 |/
Frottement pour 10 Volts | pour 10 Volts | Volts d’Alimentation

d’alimentation

d’ Alimentation

(Amplification 2 fois )

Tableau 3.4 : Coefficients d’étalonnage des capteurs de la sonde & 36.

Coef Réels Données
d’Etalonnage Constructeur
Capteur de | 4,022 kN/V 3,942 kN/V
Pointe pour 24 Volts | pour  24Volts
d’alimentation | d’alimentation
Capteur du 0,997 KN/V
Frottement / pour 24 Volts
d’Alimentation
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3.3. Programme expérimental

L’objectif principal de ces travaux de thése est d’étudier le comportement des pieux sous
chargement axial cyclique & grand nombre de cycle pour mieux comprendre les mécanismes
régissant la dégradation de la capacité portante des pieux sous une telle sollicitation, et cela en
vue de prendre en compte cet effet dans les méthodes de dimensionnement des pieux.
Néanmoins, avant d’aborder ces aspects, il est nécessaire d’étudier le comportement des pieux
sous chargement monotone ainsi que I’influence des parameétres significatifs de chargement
autres que le nombre de cycles.

Les massifs de sable utilisés ont été fabriqués, principalement, a deux états de densité ; a
I’état lache et a 1’état moyennement dense (Ip = 0,40 ou 0,65), L’ensemble des essais est
effectué avec un coefficient des terres au repos Ky de ’ordre de 0,4 (rapport de contrainte
horizontale oy sur la contrainte verticale o,). Le confinement du massif est réalisé a trois
niveaux de contraintes pour simuler des profondeurs variables : faible (o, = 50kPa ; o, =
125kPa), moyenne (on = 100kPa ; 6, = 250kPa) et forte (o = 200kPa ; 6, = 500kPa).

Pour chaque massif, on effectuera en premier licu I’installation du pieu (phase de fongage)
pour déterminer la résistance en pointe et le frottement latéral mobilisés en fonction de la
profondeur, puis on réalisera 1’essai monotone pour évaluer la capacité portante du pieu en
fonction des parametres fixés. Les essais cycliques sont suivis par des essais monotones (post-
cycliques) pour évaluer la nouvelle capacité portante obtenue suite au chargement cyclique.

Pour les premiers essais, on a utilisé la sonde @ 20, qui n’est pas adapté aux essaiS
cycliques a des fréquences dépassant 0,03 Hz, c’est la raison pour laquelle pour les essais
cycliques a grand nombre de cycles on a utilisé la sonde @ 36 qui a été congue pour des
gammes de fréquences atteignant les 60 Hz. La fréquence de chargement choisie pour les
essais a grand nombre de cycles doit simuler des sollicitations réelles (fréquences variant de
0,01 a 0,5), d’une part et de pouvoir réaliser des essais dans un temps raisonnablement
faisable, d’autre part.

Les caractéristiques des essais réalisés sont récapitulées dans le tableau 3.5. Il est a noter
gue certains essais ne sont pas cités tels que ceux utilisés pour la vérification du systéme ou la
capacité des capteurs des sondes utilisées.
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Tableau 3. 5 : Programme Expérimental et caractéristiques des essais réalisés.

o, o Sonde

Massif | I | (kPa) | (kPa) | f(Hz) N P, (Mm) utilisée Paramétres Etudiés
M1 [028]| 125 | 50 @20 Capacité portante
M2 10,28] 125 50 @20 | Répétabilité de I'essai monotone

@ 20 | Capacité portante pour un massif
M3 |040]| 125 | 50 a densité I = 0,40 (SOLCYP)
M4 |040| 125 | 50 0,1 100 |+0,1;+0,25 +0,5; +1 @20 Essais cycliques
M5 |040| 125 | 50 0,1 100 |+0,1;+0,25 +0,5; +1 @20 | Répétabilité des Essais cycliques
M6 |[040| 250 | 100 | 01 100 |+0,1;+0,25 +0,5; +1 @ 20 Contraintes de confinement
@ 20 Essais cycliques avec des

M7 |[0,40| 125 50 0,1 100 +1 ;0,5 £0,25; 0,1 amplitudes décroissantes
M8 |040| 125 | 50 0,1 100 +0,25; +0,5 +1 @ 20 Histoire de chargement
M9 |040]| 125 | 50 0,1 100 +0,5; +1 @ 20 Histoire de chargement
M10 [040| 125 | 50 1 100 +0,1; 40,25 +0,5; +1 @20 Fréguence de chargement
M11 [040| 125 | 50 1 10 000 +0,25 @20 Nombre de cycles
M12 [040| 125 | 50 1 | 100000 +0,25 0 36 Nombre de cycles
M13 [040| 125 | 50 2 | 100000 +0,25 0 36 Fréguence de chargement
M14 [040| 125 | 50 0,5 | 100000 +0,25 @ 36 Fréguence de chargement
M15 [040| 125 | 50 0,1 | 25000 +0,25 @ 36 Fréguence de chargement
M16 [040| 125 | 50 | 0,01 | 1000 +0,25 0 36 Fréguence de chargement
M17 |040| 125 | 50 1 | 100000 +0,1 0 36 Amplitude cyclique
M18 [040| 125 | 50 1 | 100000 +0,5 @ 36 Amplitude cyclique
M19 [040| 125 | 50 1 | 100000 +1 @ 36 Amplitude cyclique
M20 [040| 125 | 50 1 | 100000 +0,05 @ 36 Amplitude cyclique
M21 |040| 125 | 50 1 | 100 000 +0,05 @ 36 Essai de répétabilité
M22 [040| 125 | 50 1 | 100000 0,25 @ 36 Type de chargement
M23 [040| 125 | 50 1 | 100000 - 0,25 @ 36 Type de chargement
M24 [040| 125 | 50 1 | 100000 0,5 @ 36 Type de chargement
M25 [040| 125 | 50 1 | 100000 -0,5 @ 36 Type de chargement
M26 |040| 250 | 100 1 | 100 000 +0,25 @ 36 Contraintes de confinement
M27 |040| 250 | 100 1 | 100 000 +0,5 @ 36 Contraintes de confinement
M28 |040| 250 | 100 1 | 100 000 +0,1 0 36 Contraintes de confinement
M29 |040| 500 [ 200 1 | 100 000 +0,25 0 36 Contraintes de confinement
M30 |040| 500 | 200 1 | 100 000 +0,5 @ 36 Contraintes de confinement
M31 |065| 125 | 50 1 | 100 000 +0,25 @ 36 Densité du massif
M32 [065| 125 | 50 1 | 100 000 +0,5 @ 36 Densité du massif
M33 |065[ 250 | 100 1 | 100 000 +0,25 @ 36 Densité du massif
M34 |065| 250 | 100 1 | 100 000 +0,5 @ 36 Densité du massif
M35 |065| 500 | 200 1 | 100 000 +0,25 @ 36 Densité du massif
M36 |065| 500 | 200 1 | 100000 +0,5 @ 36 Densité du massif
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3.4. Phase de foncage — Essais typiques
3.4.1. Sonde @ 20

La sonde @20 est introduite dans le massif de sable, en utilisant le vérin de fongage,
avec une vitesse de 1’ordre de 1 mm par seconde, jusqu’a une profondeur de 500 mm, c'est-a-
dire en laissant une distance de 200 mm entre la pointe du modeéle de pieu et le fond, soit un
espacement de 10 fois le diametre pour éviter I’effet de I’embase inférieure.

Sur la figure 3.20, on présente les résultats de 1’essai de fongage effectué sur le massif
M1 qui représente également les résultats typiques de 1’essai de fongage.

Pour la courbe Effort en téte — Enfoncement, on observe une premiére phase
d’évolution rapide de la force due a la résistance en pointe (résultat de la réaction de la pointe
seule au début de fongage), suivie d’une phase d’augmentation a taux plus faible, mais
constante, ce qui montre I’augmentation progressive de la surface frottante dans le massif.

Sur la courbe Résistance en pointe — Enfoncement, on remarque qu’il y a une
mobilisation rapide de la résistance en pointe (qgp) sur les 6 a 7 premiers centimétres
d’enfoncement, suivie par un palier a partir de 8 cm environ d’enfoncement, rendant compte
de I’homogénéité du massif et du caractere stationnaire du processus de fongage observé par
plusieurs chercheurs.

Pour la courbe du frottement latéral, on remarque que la mobilisation du frottement
latéral commence plus tard que celle de la pointe, c'est-a-dire a la fin de I’enfoncement du
pieu dans I’échantillon ou le champ de contraintes est uniforme et indépendant de 1’effet des
embases. On observe ainsi un coude sur la courbe du frottement latéral (qs), a partir de
400 mm d’enfoncement, qui correspond a un début de stabilisation du frottement.

La phase d’installation du pieu par fongage permet de vérifier I’homogénéité du massif
par l’intermédiaire de la stabilisation de la résistance en pointe, et par conséquent la
répétabilité de la procédure de pluviation pour la reconstitution des massifs de sable.

3.4. 2. Sonde @ 36

L’installation de la sonde @ 36 est effectuée en utilisant la méme procédure suivie
pour la sonde @ 20, en gardant aussi la méme vitesse d’enfoncement qui est de 1’ordre de 1
mm par seconde. A la fin de I’enfoncement, on obtiendra un espacement entre la pointe et
I’embase inférieure de 1’ordre de 5,6 fois le diamétre de la sonde. Graigh et al. 1994 (rapporté
par BALACHOWSKI, 1995[36]) a montré que I’effet de fond devient significatif dans les
sables denses quand la pointe s’approche du fond a 5 diameétres pour des contraintes faibles,
c’est a dire I’effet se manifeste dans le cas des sables dilatants.

Sur la figure 3.21, on montre les résultats de la phase d’installation de la sonde @36 qui
représente 1’essai typique de fongage pour cette sonde.
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Pratiqguement, pour les trois courbes ; effort en téte, résistance en pointe et frottement
latéral, on a les mémes allures des courbes que celles obtenues pour la sonde @20, la
différence réside dans les niveaux des efforts mobilisés a la fin de ’opération de fongage.
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Figure 3.20 : Résultats de 1’essai de fongage réalisé sur le massif M1 (Sonde @ 20)

(a) Effort en téte ; (b) Résistance en pointe ; (c) Frottement lateral.
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e Conclusions

Dans ce chapitre, on a presenté les principales caractéristiques du matériau utilise, le
programme expérimental réalisé ainsi que les essais d’étalonnage des capteurs de mesure de la
résistance en pointe et du frottement latéral.

Il a été remarqué une usure du sable utilisé apres les essais de foncage et de
chargement de la sonde instrumentée et cela au voisinage de cette derniére. Le sable sous la
pointe a subi plus d’usure (broyage), sous 1’effet de compactage du sable dans cette zone, par
rapport a celui se trouvant au voisinage du manchon de la sonde. Compte tenu de cette usure,
il a été decidé de changer le sable chagque huit essais.

On a présenté le systtme d’étalonnage du capteur relatif au frottement latéral,
développé dans le cadre de ce travail, et qui a permis de déterminer les coefficients réels a
appliquer pour le calcul du frottement latéral.

Enfin, les résultats typiques des essais de fongage, réalisés sur les deux sondes (820 et
@36) et qui représentent des essais répétitifs pour I’ensemble du programme expérimental, ont
été décrits.
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CHAPITRE 4

ETUDE DU COMPORTEMENT DES PIEUX
SOUS CHARGEMENT MONOTONE

Ce chapitre est consacré a 1’é¢tude du comportement des pieux sous chargement
monotone, dans lequel on présentera les essais typiques ainsi que 1’influence des paramétres
significatifs sur la réponse des pieux. Les essais présentés ont été réalisés sur les deux sondes
@20 et B36.

4.1. Essai typique

Pour la sonde @20, I’essai monotone est effectué a déplacement contrdlé jusqu’a la
rupture (2 mm) avec une vitesse de 0,1 mm/min, suivi d’une phase de déchargement a force
contr6lé mené avec une vitesse de l’ordre de 10 N/s. Cette phase est suivie par un
rechargement, dans les mémes conditions, pour vérifier si on obtiendra la méme résistance a
la rupture.

L’essai typique de chargement monotone (figure 4.1) correspond au méme massif que
celui utilisé pour présenter la phase d’installation du pieu (Massif M1).

La courbe de chargement globale comporte trois phases successives distinctes :

» une premiere phase quasi-linéaire, qui correspond a une réponse de type élastique et qui
s’étend jusqu'a un déplacement de I’ordre de 0,025d, soit 0,5mm,;

» une deuxiéme phase ou I’on observe une non - linéarité croissante rendant compte d’une
irréversibilité de plus en plus grande de comportement du systeme sol-pieu;

» une troisiéme phase qui correspond a la rupture. L’enfoncement a ce niveau est en accord
avec le critere de rupture a 0,1d d’enfoncement généralement adopté pour les fondations

profondes (Terzaghi et Peck, 1967) (Rapporté par HANKE et al., 2002[175]).

Pour la résistance en pointe, elle se mobilise a partir d’une valeur résiduelle positive
(compression) et évolue vers un palier assez bien marqué pour atteindre une valeur de 1’ordre
de 4,5MPa.

Le frottement latéral se mobilise a partir d’une valeur résiduelle negative. On observe
I’apparition du palier pour le frottement latéral a 0,8 mm environ d’enfoncement, c'est-a-dire
plus rapidement que la résistance en pointe.

Les deux contraintes manifestent la réaction du sol suite a I’enfoncement du pieu. La
contrainte exercée par le sol pour faire remonter le pieu est la résistance en pointe résiduelle
(positive) et la résistance, le long du fat, de ce méme sol a la remontée du pieu est le
frottement latéral résiduel (négatif).
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En comparant les valeurs maximales obtenues au palier pour I’essai de chargement
monotone et I’essai de fongage, on remarque que les résultats sont proches pour la résistance
en pointe et ’effort en téte. Cependant, pour le frottement latéral, I’effort mobilisé a la fin de
fongage est inféricure a celui obtenu au palier durant 1’essai de chargement monotone.
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Figure 4.1 : Résultats de 1’essai de chargement monotone effectué sur le massif M1
(Sonde @20) : (a) Effort en téte ; (b) Résistance en pointe ; (c) Frottement latéral
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La capacité portante globale (effort en téte) obtenue est de I’ordre de 2,75 kN, répartie
en effort en pointe égal a 1,41 kN (soit 4,5 MPa de résistance maximale mobilisée en pointe)
et en effort de frottement de 1,26 kN (soit 40 kPa de frottement latéral maximal mobilisé sur
le manchon). On remarque que la pointe reprend uniquement prés de 52% de 1’effort
appliqué, vu le diametre relativement faible de la sonde. CHIN et POULOS (1996)[128] ont
trouvé un rapport de 80% pour des pieux modeles de 50 et 100 mm installées dans un sable
calcaire preparé avec un indice de densité de 0,48, mais cela concerne les modeles de pieux
courts, en réalité les pieux travaillent en frottement du fait de leur longueur importante.

Pour la sonde @36, I’essai est effectué également a déplacement contr6lé avec une
vitesse de 0,3 mm par minute jusqu’a 7 mm de déplacement, suivie d’un déchargement a
force contrdlée a raison de 10 N/s. Le choix de la vitesse de 0,3 mm/min a été fixé apres avoir
observé qu’il n’y a pas de différence entre les résultats trouvés et ceux obtenus avec la vitesse
de 0,1 mm/min. L’essai a ¢été conduit jusqu’au déplacement de 1’ordre de 2 fois le diamétre
pour nous permettre de faire une comparaison entre 1’essai monotone initial et post-cyclique
dont on obtient un palier qu’apres des grandes déformations.

On obtient pratiquement les mémes allures que celles trouvées pour la sonde @20 avec
des différences dans les valeurs au palier en raison du diamétre de la sonde utilisée
(Figure 4.2). Pour le frottement, on n’a pas obtenu un palier parfait a la rupture
comparativement a celui obtenu pour la sonde @20. Dans ce cas, la pointe reprend & peu pres
72% de ’effort global par contre le frottement reprend quant a lui 28%, ce qui est proche des
résultats trouves par CHIN et POULOS (1996)[128].

4.2. Répétabilité des essais monotones

Il est trés important de Vérifier la répétabilité des essais avant de se lancer dans la
réalisation du programme expérimental. Autrement dit, on doit vérifier si on pourra reproduire
le méme essai dans les mémes conditions, pour qu’on puisse analyser les résultats et faire une
étude paramétrique. Il est intéressant également de caler les résultats trouvés par rapport a
d’autres travaux de recherche ayant utilisés des dispositifs expérimentaux similaires.

L’essai réalis¢ sur le massif M2 était destiné a vérifier la répétabilité de I’essai de
chargement monotone effectué sur le massif M1, en gardant bien entendu, les mémes
conditions d’essai.

Les résultats trouvés sont satisfaisants, et on a pu justifier la répétabilité des essais en
reproduisant 1’essai monotone réalisé initialement (Figure 4.3). En effet, pour le frottement
latéral, on a une parfaite reproduction de I’essai, mais pour la résistance en pointe, on note une
petite différence entre les charges ultimes, ce qui donne également une petite différence sur la
réponse en téte. L’¢écart enregistré entre les deux essais est raisonnablement faible, ceci nous
permet de considérer que la repétabilité des essais est bonne.
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D’autre part, ces résultats sont comparables qualitativement avec ceux obtenus par
LE KOUBY (2003)[22] qui a réalisé des essais monotones dans des conditions similaires,
avec des différences dans la granulométrie du sable de Fontainebleau et la densité du massif
(10=0,50).

La répétabilité des essais monotones est obtenue également en utilisant la sonde @36. Sur
la figure 4.4, on présente les courbes des deux essais monotones réalisés sur les massifs M21
et M23 qui ont été réalisés dans les mémes conditions d’essais. On remarque qu’il y a une
parfaite reproduction des essais monotones pour les courbes de 1’effort en téte, de la résistance
en pointe et du frottement latéral.

4.3. Influence du diamétre de pieu

L’influence du diamétre du pieu interviendra sur deux aspects, a savoir ; ’effet de taille
et I’effet de bord.

Lorsqu’on utilise le méme matériau granulaire pour le prototype et pour le modéle, il se
produit un effet d’échelle lié a la taille des grains, c’est la raison pour laquelle on parle de
I’effet de taille. Cet effet est important pour des faibles rapports taille du mode¢le/taille des
grains. BALACHOWSKI (1995)[36] ainsi que GARNIER et LOENIG (1998)[170] ont
montré que pour des rapports d/Dsy supérieurs ou égales a 100, le frottement latéral n’est pas
influencé par ’effet de taille. Pour la sonde @20, on a a peu pres un rapport de 100 et pour la
sonde @36, on a un rapport de 164, ce qui nous permet d’éviter 1’effet de taille.

L’effet de bord se manifeste pour des rapports diametre de la chambre/ diametre du
modele de pieu faibles. La résistance en pointe mesurée en chambre d’étalonnage est toujours
inférieure par rapport a celle mesurée in situ, cela est du au fait que les conditions aux bords
(membranes) ont tendance a reduire la pression de confinement comparativement aux
conditions in- situ (SALGADO et al., 1998[169]).

Les travaux de Schnaid et Houlsby (1991) (Cité par FRANCIS, 1997[28]) ont montré que
pour une augmentation du rapport de diamétres (Chambre/modeéle de pieu) de 40%, on a une
augmentation de la résistance en pointe de 60% pour des massifs denses et de 30% pour des
massifs moyennement denses. Par contre, pour des massifs laches, 1’effet est négligeable.
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En revanche, le frottement latéral, normalement, est indépendant du diamétre de pieu,
puisque 1’épaisseur de la bande cisaillée est liée a la taille des grains, cette épaisseur reste a
peu prés la méme entre le modele de pieu et le prototype réel, ce qui donne la méme réponse
en frottement. (AL-DOURI, 1992[110]) a trouvé que I’effet de bord sur le frottement latéral
est faible pour des massifs denses et inexistant pour des massifs laches. Cette différence
diminue normalement en prenant des dimensions plus importantes pour la chambre
d’étalonnage. Pour éviter cette influence, un rapport entre le diametre de la chambre et celui
du modele doit étre égal a 20 dans le cas des sables laches, par contre ce rapport devra étre
supeérieur & 50 dans le cas des sables denses. Dans le cas de la sonde @ 20, on a un rapport de
26,2 et pour la sonde @36, on a un rapport de 14,6 , ce qui peut engendrer un faible effet sur
le frottement latéral mesuré dans le cas des essais monotones.

Sur la figure 4.5, on montre une comparaison entre les réponses des deux sondes pour
les mémes conditions d’essai. Pour la résistance en pointe, on remarque que 1’effort mobilisé
diminue en augmentant le diametre du pieu, le taux de diminution est conforme aux résultats
mentionnés ci-dessus (BALACHOWSKI, 1995[36] ; SALGADO et al., 1998[169]).

Quant au frottement latéral, il a été constaté une 1égére différence dans 1’effort mobilisé
compte tenu du changement dans la rugosité des deux sondes car, on ne peut pas avoir la
méme rugosité apres avoir utilisé les deux sondes. Pour étudier cet effet, il faudra utiliser une
méme sonde dans deux chambres d’étalonnage de tailles différentes.

Compte tenu des résultats trouvés (Figure 4.5), on peut considérer que la mesure du
frottement latéral n’est pas influencée par I’effet de bords. Par contre, pour ce qui de la
résistance en pointe et dans le cas des massifs denses, il faudra utiliser des formules de
corrélation pour pouvoir utiliser les résultats obtenus en chambre d’étalonnage pour des
applications in-situ (SALGADO et al., 1998[169]).

4.4, Etude d’influence des paramétres significatifs sur le comportement des pieux sous
chargement monotone

4.4.1. Influence du niveau de contraintes de consolidation

En vue de vérifier la relation de proportionnalité entre le niveau des contraintes de
consolidation appliquées et les réponses mesurees sur le pieu (modele @20), on a realisé un
essai avec le 2°™ niveau de contraintes (o, = 250 kPa et o, = 200 kPa) pour un méme indice
de densité (figure 4.6). On remarque que les charges limites obtenues augmentent avec le
niveau de contraintes appliqué, la méme remarque est observée pour la raideur initiale. Pour
I’effort en téte et la résistance en pointe, les valeurs obtenues ont ét¢ pratiquement doublées,
en multipliant par deux le niveau de contraintes de consolidation. Concernant le frottement
latéral, les valeurs enregistrées depassent le double, ceci peut étre expliqué par le fait que le
niveau élevé de contraintes de consolidation rigidifie le systéme pieu-sol ce qui renforce, par
conséquent, le frottement. Pour ce qui est des contraintes résiduelles pour la résistance en
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pointe, elles sont d’autant plus élevées que le niveau de consolidation est élevé. Les mémes
conclusions ont été obtenues par FRANCIS (1997)[28] et LE KOUBY (2003)[22].
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Pour les essais effectués sur la sonde @36, on a étudié également I’influence du niveau de
contraintes de consolidation en appliquant trois niveaux de contraintes (faibles, moyennes et
fortes). Sur la figure 4.7, on représente la réponse de la sonde au chargement monotone pour
trois massifs mais sous pressions de consolidation différentes. On peut tirer les mémes
remarques que pour les essais effectués sur la sonde @20 avec I’enregistrement de fortes
valeurs de frottement latéral pour le troisiéme niveau de contraintes.
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4.4.2. Influence de la densité du massif

Pour montrer I’influence de la densité du massif sur le comportement des pieux sous
chargement monotone, on présente ci-apres deux essais qui ont été realises avec deux indices
de densité différents; M4 (1p=0,40) et M1 (1p=0,28), et cela avec le méme niveau de
contraintes de consolidation (o, = 125kPa et o, = 50 KPa). Les résultas obtenus (figure 4.8)
montrent que pour un indice de densité élevé, on a une augmentation de toutes les mesures, de
I’effort en téte, de la résistance en pointe et du frottement latéral. Ces résultats sont conformes
a ce qu’a été trouvé par différents chercheurs tels que PUECH et al. (1979)[35], HOULSBY
et HITCHMAN (1988)[40], FRANCIS (1997)[28] et LE KOUBY (2003)[22].

L’influence de la densité du massif sur la réponse de la sonde @36 donne les mémes
conclusions que celles obtenues pour la sonde @20 avec un faible effet pour le frottement
latéral (Figure 4.9).

Par ailleurs, TALI (2011)[178] a réalisé des essais monotones en utilisant la sonde @36
foncée dans des massifs de sable tres denses (1p=0,90) et il trouvé des valeurs de frottement
tres importantes qui sont dues a la dilatance fortement empéchée du sable au niveau de
I’interface.

4.4.3. Influence de la vitesse de chargement

Le chargement monotone a été réalisé a déplacement contr6lé avec une vitesse de
I’ordre de 0,Imm/min pour les essais sur la sonde @20. LE KOUBY (2003)[22] a étudié
I’influence de la vitesse de chargement sur la réponse de la pointe et du frottement et il a
trouvé que pour des faibles pressions de consolidation, aucune influence n’a été enregistrée ni
pour la résistance en pointe ni pour le frottement latéral, et cela pour des vitesses de
chargement inférieures & 10 mm/min. Dans le cas des contraintes de consolidation moyennes
ou élevées, LE KOUBY (2003)[22] a observé une augmentation de la résistance en pointe et
une diminution du frottement latéral et cela en augmentant la vitesse de chargement.

Pour les essais monotones effectuées en utilisant la sonde @36, on a testé deux vitesses
de chargement a savoir ; 0,1 mm et 0,3mm/min pour un niveau de contraintes faible et on a
trouvé qu’il y a aucune différence remarquable pour les différentes mesures. A cet effet, et
pour diminuer la durée de 1’essai monotone, il a été décidé d’adopter une vitesse de
chargement monotone de 1’ordre de 0,3mm/min pour I’ensemble des essais effectués sur la
sonde @36.
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e Conclusions

Les résultats obtenus dans le cadre de ce chapitre nous ont permis de bien comprendre le
comportement d’un pieu isolé sous chargement axial monotone. Il a été¢ étudié également
I’influence des paramétres significatifs sur le comportement monotone des picux tels que le
niveau de contraintes de consolidation, la densité du massif et la vitesse de chargement. Les
résultats obtenus sont conformes aux résultats trouvés dans la littérature et aux travaux
réalisés auparavant dans la méme chambre d’étalonnage (FRANCIS, 1997[28] ; LE KOUBY,
2003[22]).

Ces resultats vont nous servir de base pour étudier le comportement des pieux sous
chargement cyclique, en particulier, la dégradation de la résistance en pointe et du frottement
latéral qui fera I’objet du chapitre suivant.
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CHAPITRE 5

EVOLUTION DE LA CAPACITE PORTANTE DES PIEUX
SOUS CHARGEMENT CYCLIQUE

Ce chapitre est consacré a 1’é¢tude du comportement des pieux sous chargement
cyclique, dans lequel on s’intéressera, plus particuliérement, a la dégradation de la capacité
portante ainsi qu’a I’influence des paramétres significatifs du chargement cyclique, a savoir :
la densité du massif de sol, la vitesse de chargement, 1’amplitude de déplacement cyclique, le
niveau de contraintes appliquées, le type de chargement (alterné ou non alterné) et le nombre
de cycles.

On présentera en premier lieu les essais cycliques réalisés sur la sonde @20 qui
concernent un nombre faible de cycles, puis les essais cycliques réalisés sur la sonde @36 qui
sont caractérisés par un nombre élevé de cycles, de I’ordre de 100 000 cycles.

5.1. Déqgradation de la capacité portante des pieux

Le chargement et le déchargement du pieu, sous sollicitations cycliques, provoquent
une évolution tres significative du comportement du systéme pieu- sol causant la dégradation
de la capacité portante et I’accumulation des déplacements plastiques.

Dans le cas des essais cycliques a déplacement controlé, on s’intéresse beaucoup plus
aux essais symétriques (+pc) qui représente le cas le plus défavorable en terme de dégradation
de la capacité portante. Contrairement aux essais a chargement contrdlé, dans lesquels
I’interface sol - inclusion évolue au fur et a mesure que le déplacement augmente, les essais a
déplacement controlé intéressent la méme zone du sol sollicité.

Pour mettre en évidence le phénoméne de dégradation du frottement latéral, les essais
a effectuer sont de type alterné a déplacement contr6lé (EVGIN et FAKHARIAN,
1997[112]). Dans la littérature, il y a pratiquement pas d’essais a déplacement contrélé qui
traitent le cas de grand nombre de cycles (probleme de fatigue), c’est la raison pour laquelle
qu’on va s’intéresser plus particulierement a ce cas précis.

Pour I’¢étude de 1’évolution de la capacité portante de pieux au cours du chargement
cyclique, on utilise les facteurs de degradation intermédiaires en terme d’effort en téte, de
résistance en pointe et de frottement latéral (POULOS et CHAN, 1986[179] ; LE KOUBY,
2003[22]), définis comme suit :
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DQ,i = Qmaxj /Qmaxl

Dq,i = qp,maxi /qp,maxl

Dr,i = qs,maxj /qs,maxl

Avec: Qnmaxi: Effort en téte maximal mesuré lors du cycle i.

Qmax1 : Effort en téte maximal mesuré lors du premier cycle.

Op,max.i - Résistance en pointe maximale mesuree lors du cycle i.

Op,max.1 - Résistance en pointe maximale mesurée lors du premier cycle.

Qsmaxi . Frottement latéral maximum mesuré lors du cycle i.

Qsmax1 . Frottement latéral maximum mesuré lors du premier cycle.

On peut également définir des facteurs de dégradation globale Do, Dg et D
représentant une comparaison entre les efforts mobilisés lors du chargement monotone initial
et ceux mobilisés lors du chargement monotone final (apres le chargement cyclique):

DQ :Qf /QI
Dq = qp,f /qp,i
Dr = QS,f /qs,i

Avec: Q;: Effort en téte limite mesuré lors du chargement monotone initial.

Qs : Effort en téte limite mesuré lors du chargement monotone post-cyclique.

Qp,i : Résistance en pointe limite mesurée lors du chargement monotone initial.

Qp.f - Resistance en pointe limite mesurée lors du chargement monotone post-cyclique.
Qs - Frottement latéral limite mesuré lors du chargement monotone initial.

gsf: Frottement latéral limite mesuré lors du chargement monotone post-cyclique.

5.2. Essais cycliques sur la sonde @20

Au début des essais cycliques et pour ceux comportant plusieurs séquences cycliques (de
type Storm-Loading), on a adopté la procédure d’essai, similaire & celle adoptée par POULOS
(1981)[132], comme suit:

- Chargement quasi-statique (monotone) a déplacement contrdlé jusqu’a la rupture
(2 mm), avec une vitesse de 0,2mm/min.

- Déchargement a force contrblée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s).

- 1% Séquence Cyclique: 100 cycles a Déplacement controlé, pc= = 0,1mm,
avec une fréguence de f = 0,1Hz.

- Déchargement a force contrblée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Rechargement a Déplacement contrdlé jusqu’a 2 mm, avec une vitesse de
0,2mm/min.

- Déchargement a force contrélée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s).
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- 2°™ Séquence Cyclique: 100 cycles & Déplacement contrdlé p.= + 0,25mm,
avec une frequence de f=0,1Hz.

- Déchargement a force contrdlée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Rechargement a Déplacement controlé jusqu’a 2 mm, avec une vitesse de
0,2mm/min.

- Déchargement a force contrélée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s).

3*m ggquence Cyclique : 100 cycles a Déplacement contrdlé pe= + 0,5mm,
avec une fréquence de f = 0,1Hz.
- Déchargement a force controlée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.
- Rechargement a Déplacement contrdlé jusqu’a 2 mm, avec une vitesse de
0,2mm/min.
- Déchargement a force controlée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.
- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s).

- 4™ Séquence Cyclique: 100 cycles a Déplacement contrdlé pe= + 1mm,
avec une fréquence de f = 0,1Hz.
- Déchargement a force contrélée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

- Rechargement a Déplacement contrdlé jusqu’a 2 mm (Monotone), avec une vitesse
de 0,2mm/min.

- Déchargement a force contrdlée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro.

5.2.1. Courbes Typiques

On présente 1’essait M9 qui a été effectué a la fréquence 0,03 Hz dont 1’acquisition est
faite sur le multimetre (figure 5.1). Les contraintes de consolidation appliquées sont de I’ordre
de 125 kPa en vertical et 50kPa en horizontal. On a réalisé 100 cycles sur ce massif avec une
amplitude de 0,5 mm.

La figure 5.2 présente 1’évolution de I’effort en téte, de la résistance en pointe et du
frottement latéral au cours du chargement cyclique.

La dégradation des efforts provoquéee par le chargement cyclique est trés marquante
des le premier cyclique. En effet, on enregistre une importante dégradation tant en terme de
résistance en pointe que du frottement latéral au fur et a mesure que le chargement cyclique
Se poursuive.

En ce qui concerne la résistance en pointe, elle diminue d’une valeur de 5,8 MPa au
premier cycle a 3,8 MPa au deuxieme cycle, soit une réduction de 35%.
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Pour le frottement latéral, il diminue d’une valeur de 35 kPa au premier cycle & 30kPa
au deuxiéme cycle, c'est-a-dire une diminution moins importante par rapport a la résistance en
pointe, soit une réduction de 14%.

La dégradation cycliqgue du frottement latéral dans les sables est attribuée au
décroissement de la contrainte normale a I’interface due a 1’accumulation de la contraction du
sol avec la zone de cisaillement contractant I’interface (DEJONG et al. 2003[108]) suite a la
cassure des angles des particules et au réarrangement des grains (Grosch et Reese, rapporté
par POULQS, 1981[125]).
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Figure 5.1 : Essai a déplacement contr6lé réalisé sur le massif M9 : (a) Effort en téte ;
(b) Résistance en pointe ; (c) frottement latéral.
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En ce qui concerne la résistance en pointe, elle diminue dés le début du chargement
cycle, ceci s’explique par le fait que le sol sous la pointe est fortement densifié suite a
I’installation du pieu et au chargement monotone. Ainsi, au cours de chargement cyclique,
celui-ci provoque une diminution du champ de contraintes sous la pointe, durant la phase
d’arrachement (demi cycle négatif), le sol est relaché, durant le demi cycle positif (phase
compression), le déplacement imposé n’est pas assez grand pour remobiliser la résistante en
pointe, ce qui justifie la dégradation de la résistance en pointe lors du chargement cyclique
(TURNER et KULHAWY/, 1989[180]).

Quant au chargement monotone effectué aprés la sequence cyclique, on mobilise une
résistance en pointe de 4 MPa, pour le méme déplacement (2mm), qui est inférieure a 7MPa
obtenue avant le chargement cyclique, soit une diminution de 43% suite au chargement
cyclique (figure 5.1).

Pour le frottement latéral, on arrive a mobiliser un frottement latéral post-cyclique de
20kPa, alors que pour le chargement monotone initial on avait 40kPa, soit une diminution de
50% (figure 5.1).

Sur la figure 5.3, on présente 1’évolution des facteurs de dégradation intermédiaires de la
résistance en pointe et du frottement latéral tels que définis ci-dessus. Pour les deux grandeurs
mesurées, on observe une forte diminution des facteurs de dégradation sur les premiers
cycles suivie d’une stabilisation & partir du 50°™ cycle environ. Pour le frottement latéral, on
retrouve pratiquement la méme allure que celle obtenue par AL DOURI (1992)[110], en
effectuant des essais sur des modeles isolés foncés dans des sables calcaires moyennement
denses.

Sur la figure 5.4, on présente les résultats des essais effectués sur le Massif 4 selon la
procédure d’essai précitée, sauf que la partie monotone initiale comporte un chargement et un
rechargement au lieu d’un seul chargement initial. On a remarqué que les signaux des
capteurs d’effort de pointe et de frottement sont de mauvaise qualité, ceci est di & la vitesse
de chargement (f = 0,1Hz), puisque la sonde utilisée a été congue spécialement pour des
chargements monotones, en plus le servovérin ne respectait pas bien la consigne pour le
déchargement a force controlée et pour I’amplitude cyclique pour les séquences a
déplacement contrdlé. En effet, Le premier cycle de la 3°™ séquence (pe= + 0,5mm)
commence & partir de 0,34kN et celui de la 4°™ séquence (pe= + 1mm) commence a partir de
0,48kN. On peut noter déja que la dégradation des efforts mobilisés se produit dés le premier
cycle, avec un taux plus important en début du chargement cyclique.
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Figure 5.3 : Evolution des facteurs de dégradation intermédiaires au cours du chargement

cyclique (Massif M9) : (a) Résistance en pointe ; (b) Frottement latéral
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En effectuant un chargement monotone aprés chaque séquence cyclique, on peut
évaluer la nouvelle capacité portante et la comparer avec celle obtenue initialement (avant
le chargement cyclique). L’évolution des facteurs de dégradation globale de la résistance
en pointe et du frottement latéral sont présentés sur la figure 5.5.

La courbe de dégradation de la résistance en pointe commence par une valeur
inférieure a ’unité, entre 0,66 et 0,69, et continue avec un taux de décroissance assez
faible jusqu’a une valeur de 0,55 aprés deux séquences cycliques d’amplitudes 0,25 mm
et +0,5mm. Pratiquement il n’y a pas de dégradation aprés la 3*™ et la 4°™ séquence
cyclique. Avec un tel taux de décroissance du facteur de dégradation, on peut dire que la
résistance en pointe est légérement influencée par le chargement cyclique.

En revanche, la dégradation du frottement latéral commence par une valeur supérieure
a Dunité (entre 1,28 et 1,35), qui signifie qu’aprés une séquence cyclique de faible
amplitude, on mobilise plus de frottement latéral par rapport au chargement monotone
initial. Ceci peut étre expliqué par la redistribution des surcontraintes, engendrées par le
foncage de la sonde, autour du manchon, provoquée par les petites amplitudes de
déformation (x0,1mm).

En augmentant I’amplitude cyclique, la dégradation du frottement augmente avec un
taux plus élevé que pour la résistance en pointe, jusqu’a la troisiéme séquence cyclique,
puis avec un taux faible apres la quatrieme séquence cyclique. La variation totale du
facteur de dégradation est de I’ordre de 1, ce qui montre bien que le frottement latéral est
fortement influencé par le chargement cyclique. Des résultats similaires ont été trouvés
par LE KOUBY (2003)[22] qui a réalisé des essais cycliques du méme type dans un
massif fabriqué a un indice de densité (Ip) de I’ordre de 0,50.

5.2.2. Répétabilité des essais cycligues

En vue de vérifier la répétabilité des essais cycliques a déplacement contrdlé, on a
fabriqué le massif M5 et on I’a soumis a la méme procédure d’essai, les résultats obtenus
montrent bien la reproduction des essais, par contre on n’a pas pu améliorer la qualité des
signaux des capteurs pour la mesure de la résistance en pointe et du frottement latéral sur
le pieu. On présente sur la figure 5.6 1’évolution des facteurs de dégradation de la
résistance en pointe et du frottement latéral obtenus lors des essais effectués sur les
massifs M4 et M5.

On remarque bien que la répétablité des essais cycliques est bonne, tant pour la
résistance en pointe que pour le frottement latéral, ce qui nous a permis de lancer le
programme expérimental des essais cycliques.
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5.2.3. Influence du niveau des contraintes de consolidation

Le massif M6 a été fabriqué pour étudier I’influence des contraintes de consolidation tout
en fixant les autres paramétres d’essai y compris la procédure de chargement.

On remarque sur la figure 5.7 que pour la résistance en pointe, la dégradation est plus forte
pour le niveau de contraintes le plus €levé, avec des taux treés proches d’une séquence a une
autre. On justifie ces évolutions par le fait qu’un massif fortement consolidé est trés rigide par
rapport & un massif moins consolide et par consequent il est difficile de lui provoquer une
dégradation cyclique et il faudra une amplitude plus importante pour observer une
dégradation plus accentuée.
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En effet, pour les faibles amplitudes 0,1, 0,25 et 0,5mm, la résistance en pointe se
dégrade moins pour les contraintes élevées, tandis que pour I’amplitude de 1mm, elle se
dégrade beaucoup plus, et cela en faisant la comparaison avec la dégradation obtenue pour le
faible niveau de contraintes.

En ce qui concerne le frottement latéral, on observe que le massif le plus consolidé se
densifie moins que le massif le moins consolidé pour la premiére amplitude de 0,1mm. Cette
densification est locale et concerne juste la zone d’interface. Par contre, pour la deuxiéme
amplitude 0,25mm, le massif le plus consolidé se densifie plus, c'est-a-dire la premiere
amplitude (0,21mm) ne suffisait pas a densifier le massif le plus rigide. Cette méme amplitude
engendre la densification du massif le moins consolidé et donne le facteur le plus élevé sur
I’ensemble des séquences. Apres la deuxieme séquence cyclique, le frottement latéral subit
une forte dégradation par rapport au massif soumis au faible niveau de contraintes.

D’une facon générale, on peut conclure que le taux de dégradation de la résistance en

pointe et du frottement latéral est trés accentué dans le cas des contraintes les plus élevées et
pour des grandes amplitudes de déplacement cyclique.

5.2.4. Influence de la fréguence du chargement cyclique sur le comportement des pieux

Dans notre travail, on s’intéresse a 1’étude du comportement des ouvrages géotechniques
soumis a I’action de la houle et les fondations d’ouvrages soumis a I’action du vent (tel que
I’éolienne qui représente 1’ouvrage pilote du projet SOLCYP), ces actions étant a fréquences
faibles de I’ordre de 0,01 Hz a 0,1 Hz. Néanmoins, pour les essais en chambre d’étalonnage, il
est plus pratique de travailler avec des fréquences de I’ordre de 1Hz et cela pour réaliser un
grand nombre de cycles dans un temps assez réduit, tout en restant dans la méme gamme des
fréquences faibles, c'est-a-dire dans le domaine des fréquences quasi-statiques. C’est la raison
pour la quelle on a réalisé des essais a différentes fréquences pour voir ’influence de ce
parameétre sur le comportement des pieux.
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dégradation : (a) Résistance en pointe ; (b) Frottement latéral (M4 et M6).

Sur la figure 5.8, on compare les résultats des essais obtenus sur le massif M8 et M14,
réalisés respectivement avec les fréquences 0,1 et 1Hz. Les contraintes de consolidation
appliquées sont o, = 125 kPa et o, = 50 KPa , le nombre de cycles est 100.

Pour la résistance en pointe, on remarque qu’il y a une légere différence entre les résultats
obtenus a des fréquences différentes, néanmoins 1’écart est trés petit de 1’ordre de 10%, ce qui
nous permet de conclure que la fréquence du chargement cyclique n’a pas d’influence
significative sur la dégradation de la résistance en pointe.
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Concernant le frottement latéral, on remarque que les deux courbes obtenues avec les
fréquences de 0,1 et 1Hz sont pratiqguement superposées, ce qui montre que la fréquence de
chargement cyclique n’a pas d’influence sur le frottement latéral pour un nombre de cycles
relativement faible, de I’ordre de 100 cycles.

LEE et VERNESE (1978)[181] ainsi que TATSUOKA et al. (1986)[182] ont conclu, lors
de leurs travaux de recherches, que pour les essais cycliques réalisés sur le sable, il n’y a pas
d’influence significative de la fréquence sur le chargement cyclique pour la gamme des
fréquences comprises entre 0,05 Hz et 1 Hz.

Ces résultats sont trés importants puisqu’ils nous donnent la possibilité de réaliser un
chargement cyclique avec une fréquence de 1Hz au lieu de 0,1 Hz, ce qui nous permet de
diminuer la durée de I’essai. Ainsi pour réaliser des essais a 100 000 cycles, on met 27 heures
(soit un jour), au lieu de 270 heures (soit 11 jours) si on travaille avec la fréquence de 0,1Hz.
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Figure 5.8 : Influence de la fréquence sur 1’évolution des facteurs de dégradation :
(a) Résistance en pointe (a) ; (b) Frottement latéral (M4 et M10).
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5.2.5. Influence de I’ordre des séquences

La figure 5.9 montre les résultats des essais effectués sur le massif M4 et M7. Sur le
premier massif, on a réalisé 4 séquences cycliques a amplitudes croissantes, en
commengant par 0,1mm, puis 0,25mm, jusqu’a Imm. Sur le massif M7, on a réalisé les
mémes séquences cycliques mais a amplitudes décroissantes, c'est-a-dire en commencant
par Imm, ensuite 0,5mm jusqu’a 0,1mm.

On peut remarquer qu’il y a une évolution différente de la dégradation globale
(comportement Post-cyclique) quand on inverse 1’ordre des séquences. En effet, pour la
résistance en pointe, on remarque que dans le cas des amplitudes décroissantes, la pente
de la courbe de dégradation est plus grande que dans le cas des amplitudes croissantes. On
observe également qu’avec les séquences d’amplitudes décroissantes, on assiste a un
phénomene de renforcement. C'est-a-dire la premiére amplitude de 1mm provoque la
dégradation maximale de la résistance en pointe, par contre la suite des amplitudes
engendre un renforcement du sol au voisinage du pieu, et par conséquent une récupération
de la résistance en pointe initiale.

En ce qui concerne le frottement latéral dans le cas des amplitudes décroissantes, on
remarque une tres forte dégradation au cours de la premiere séquence cyclique. On
observe par la suite une augmentation du facteur de dégradation et cela a causse de la
meilleure redistribution des contraintes autour du pieu permettant ainsi un renforcement
du frottement latéral (JARDINE & STANDING, 2000[157]). Pour les amplitudes de 0,5
et Imm, on remarque qu’on a le méme taux de dégradation que ce soit pour les
amplitudes croissantes ou décroissantes. Cependant, pour les amplitudes de 0,1mm et
0,25mm, le taux de décroissance du facteur de dégradation pour les amplitudes
décroissantes (M7) est plus faible que dans le cas des amplitudes croissantes (M4).

5.2.6. Influence de I’histoire de chargement

On présente sur la figure 5.10 les résultats des essais effectués sur les massifs M4, M8
et M9 qui ont été préparés a la méme densité (1p=0,40) et mis sous les mémes contraintes
de consolidation (o, = 125kPa et o, = 50 KPa), le nombre de cycles est fixé a 100. Pour le
premier massif, on a réalisé quatre séquences cycliques consécutives d’amplitudes 0,1 mm,
0,25mm, 0,5mm et Imm. Pour le massif M8, on a commencé par I’amplitude de 0,25mm,
puis 0,5mm et enfin Imm. Pour le M9, on a réalisé uniquement deux séquences cycliques
en commengant par I’amplitude de 0,5mm ensuite 1mm.

On remarque que pour le frottement latéral, il y a une parfaite coincidence des trois
courbes, ce qui montre que le facteur de dégradation globale du frottement latéral n’est
pas influencé par I’histoire de chargement.

Quant a la résistance en pointe, on note une légere différence entre les trois courbes,
mais la tendance est la méme.
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dégradation: (a) Résistance en pointe (a) ; (b) Frottement latéral

5.2.7. Influence du nombre de cycles

Pour étudier I’effet du nombre de cycles sur I’évolution de la capacité portante apres
une séquence cyclique réalisée avec un nombre de cycles élevé, on a préparé le massif M11
dans lequel on a realise un essai cyclique a 10 000 cycles avec une amplitude de £0,25 mm a
la fréquence de 1Hz. L’état de contrainte et I’indice de densité de ce massif sont les mémes
que celui du massif M8. On rappelle que la fréquence utilisée pour 1’essai M8 est de 0,1Hz.
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La figure 5.11 montre que les facteurs de dégradation globale relatifs a 1’effort en téte,
a la résistance en pointe et au frottement latéral obtenus aprés la séquence cyclique réalisée a
10 000 cycles (M11) sont tres différents par rapport a ceux obtenus a 100 cycles (M8).

En effet, pour le frottement latéral, il a été enregistré une forte diminution pour cette
mesure ou le facteur de dégradation globale (post-cyclique) correspondant passe de 0,98 apres
100 cycles a 0,45 aprés 10 000 cycles. Une telle diminution montre 1’importance de la
dégradation du frottement au niveau de D’interface pieu-sol sous I’effet d’un nombre
relativement élevé de cycles.

Au contraire, il a été enregistré une augmentation de la résistance en pointe sous 1’effet
du nombre élevé de cycles. Le facteur de dégradation globale de la résistance en pointe passe,
en effet, de 0,72 aprés 100 cycles a 0,97 aprés 10 000 cycles. On s’attendait a ce que méme la
résistance en pointe diminue en augmentant le nombre de cycles, mais il s’est produit
I’inverse par rapport au frottement latéral. Ce phénomene sera expliqué quand on abordera les
essais cycliques a grand nombre de cycles qui ont été réalisés sur la sonde @ 36

Pour ce qui est de l’effort en téte, le facteur de dégradation n’a pas varié
considérablement comme c’était le cas du frottement latéral ou de la résistance en pointe,
puisque la forte dégradation du frottement latéral a été compensée partiellement par
I’augmentation de la résistance en pointe.

On n’a pas pu examiner la forme des boucles de la résistance en pointe et du
frottement latéral au cours du chargement cyclique du fait que les réponses des capteurs
montés sur la sonde étaient de mauvaise qualité. Cela est di a la fréquence du chargement
cyclique qui était de 1Hz (largement supérieur a 0,03 Hz) alors que les capteurs utilisés ne
sont pas adaptés a une telle fréquence. De ce fait, il a été décidé d’utiliser la sonde @36 pour
réaliser les essais cycliques a grand nombre de cycles.
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Figure 5.11 : Influence du nombre de cycles sur les facteurs de dégradation globale
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5.3. Essais cycliques sur la sonde @36

Etant donné que le modéle @ 36 est bien adapté a toutes les gammes de fréquences, cela
nous permet de bien réaliser des essais a grand nombre de cycles a des fréquences de 1’ordre
de 1 a 2Hz, et par conséquent réduire le temps d’essai.

Il est bien entendu que notre travail est focalisé sur I’étude de la dégradation de la
capacité portante des pieux sous chargement cyclique en terme de résistance en pointe et en
terme de frottement latéral, mais nous sommes plus intéressés a la dégradation du frottement
latéral non seulement parce que cela représente les objectifs du projet SOLCYP, mais
également parce qu’en réalité les pieux refoulant travaillent beaucoup plus en frottement
compte tenu de leur longueur importante.

Les actions d’ordre environnemental & simuler tels que le vent, la houle et le trafic
ferroviaire ont des fréquences de 1’ordre 0,01Hz a 0,1 Hz, mais cet ordre de grandeurs nous
permet pas de réaliser des essais a grand nombre de cycles, c’est la raison pour laquelle on a
réalisé des essais cycliques a différentes fréquences de chargement pour montrer que la petite
gamme de fréquences ( 0,01 a 1Hz) n’a pas d’influence sur le comportement des pieux sous
sollicitations cycliques (Essais : M12, M13, M14, M15, M16).

Pour I’étude de I’évolution de la capacité portante au cours des cycles, on a adopté
I’acquisition logarithmique des données. En effet, on enregistre au début les dix premiers
cycles en continue, ensuite on fait un saut de 10 cycles, pour enregistrer le 20°™ cycle, puis le
30"™ cycle, etc. jusqu’au 100°™ cycle. Aprés cela, on fait un saut de 100 jusqu’au 1000°™
cycle, puis un saut de 1000 jusqu’a 10 000°™ cycle et enfin un saut de 10 000 jusqu’au
100 000°™ cycle. Pour les petites fréquences 0,01 Hz et 0,1Hz, le programme d’acquisition
tournait en continu.

On présentera, au début, les résultats typiques des essais cycliques a grand nombre de
cycles réalisés dans un massif de sol fabriqué a faible densité, et cela en utilisant la sonde
@36, puis on abordera I’étude des effets des paramétres du chargement cyclique sur
I’évolution de la capacité portante des pieux.

5.3.1. Courbes typiques des essais cycligues a grand nombre de cycles

On présente les courbes typiques des essais realisés a grand nombre de cycles. L’exemple
montré concerne le massif M12 sur lequel on a réalisé un essai cyclique alterné a déplacement
controlé d’amplitude +0,25mm, a une fréquence de 1Hz, pour un nombre de cycles de
100 000. L’indice de densité du massif est égal a 0,40, les contraintes de consolidation
appliquées sont; oy = 125kPa et o, = 50kPa.
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La procédure adoptée pour les essais a grand nombre de cycles est la suivante :

- Aprés la phase de foncage de la sonde, on réalise un chargement quasi-statique
(monotone) a déplacement controlé jusqu’a la rupture (7 mm, soit 2d), avec une
vitesse de 0,3 mm/min, et cela pour évaluer la capacité portante initiale du pieu avant
le chargement cyclique ;

- Déchargement a force contrdlée avec une vitesse de 10N/s, jusqu’a zéro ;

- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s) ;

- Chargement cyclique a déplacement contrélé (£p;) avec un nombre de cycles
de 100 000. Pour I’essai M 12, I’amplitude cyclique est de +0,25 mm ;

- Temps de latence de 10 min (pause de 600 s) ;

- chargement quasi-statique final (post-cyclique) a déplacement contrdlé jusqu’a la
rupture (7 mm), avec une vitesse de 0.3 mm/min, et cela pour évaluer la nouvelle
capacité portante obtenue apres la sequence cyclique.

La figure 5.12 montre les résultats de 1’évolution des boucles de I’effort en téte pour les
premiers cycles. Les boucles fluctuent entre des valeurs positives (compression) et des valeurs
négatives (traction). On remarque bien la dégradation de la capacité portante a partir du
premier cycle, qui est trés accentuée au cours des 5 premiers cycles. Si on compare les valeurs
maximales de I’effort en téte obtenues lors des premiers cycles, on remarque bien un taux de
dégradation élevé par rapport aux cycles suivants (mémes observations trouvées par
FAKHARIAN, 2001[114]). En effet, entre le 3*™ cycle et le 5°™ cycle, on a une dégradation
relative de I’ordre de 11%, par contre entre le 5°™ cycle et le 7°™ cycle, on a une dégradation
de I’ordre de 6%. La dégradation enregistrée au cours des premiers cycles de chargement a été
observée également pour les essais cycliques réalisés sur la sonde @20.
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Figure 5.12 : Evolution de I’effort en téte en fonction du déplacement au cours
des premiers cycles du chargement cyclique (M12).
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Sur la figure 5.13, on présente 1’évolution de 1’effort en téte, de la résistance en pointe
et du frottement latéral en fonction du temps.

On remarque que les courbes relatives a 1’effort en téte et a la résistance en pointe ont
la méme allure sur la partie positive des grandeurs mesurées puisque la résistance en pointe
ne prend pas de valeurs négatives, au debut il y a une diminution des efforts puis une
augmentation. Par contre, la courbe du frottement latéral possede une allure différente. On
remarque au début une augmentation jusqu’au 10°™ cycle, puis une diminution et en fin une

ré-augmentation.

Etant donné qu’on a remarqué une augmentation des efforts mesurés au cours du
chargement cyclique pour les essais menés a grand nombre de cycles, on a préféré remplacer
lestermes D q,i, D q,iet D . i par Feq,i, Fe g i€t Fe i respectivement, ainsi on utilisera
des facteurs d’évolution au lieu de facteurs de dégradation.

En vue de mieux visualiser 1’évolution de la capacité portante, on présente sur la
figure 5.14 les courbes de d’évolution des trois grandeurs mesurées. Il est évident que ces
courbes ont les mémes allures que celles présentées en fonction du temps. On remarque
¢galement que I’effort en téte et la résistance en pointe suivent la méme allure (diminution
puis augmentation), ceci s’explique par le fait que la résistance en pointe reprend la quotte
part de Peffort en téte (la section droite de la pointe est de 10 cm?). On observe une forte
dégradation jusqu’a 70% pour le cycle 1000, (un plus tot pour la résistance en pointe). Mais
le plus remarquable c’est ’augmentation observée a partir du cycle 2000, on s’attendait a ce
que la dégradation se poursuive au cours des cycles du chargement, mais on a observé
I’inverse, c'est-a-dire au bout d’un nombre de cycle relativement élevé, le sol se renforce de
nouveau ce qui augmente par conséquent la capacité portante.

La légére augmentation du frottement latéral au cours des premiers cycles est attribuee
a la redistribution des contraintes autour du pieu (JARDINE et STANDING, 2000[157]).

La dégradation initiale a été déja observée durant les essais cycliques réalisés sur la
sonde @ 20. Cette dégradation cyclique est un phénomeéne classique, elle a été observée par
plusieurs chercheurs (LEE et POULQOS, 1990[127]; CHIN et POULQOS, 1996[128] ;
AL-DOURI et POULOS, 1995[159], LE KOUBY et al., 2004[183]; FORAY et al.,
2010[151])).

Par contre, la ré augmentation des facteurs de dégradation est un phénoméne nouveau
qui n’a pas €té observé auparavant puisque les essais cycliques qu’on a trouvé dans la
littérature concernent quelques centaines jusqu’a quelques milliers de cycles, a 1’exception
des travaux réalisés trés récemment par TALI (2011)[178] qui a effectué des essais
cycligues similaires mais dans des massifs de sable tres denses (Ip =0,90).
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Figure 5.13 : Evolution de I’effort en téte(a), de la résistance en pointe(b) et du frottement
latéral(c) en fonction de temps au cours du chargement cyclique (M12).
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En effet, sur la figure 5.15 qui représente les boucles de références des trois grandeurs
mesurées, on remarque bien I’augmentation des valeurs mobilisées a partir du cycle 1000

pour le frottement latéral et bien avant pour I’effort en téte et la résistance en pointe.
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Figure 5.15 : Boucles de référence de I’effort en téte (a), de la résistance en pointe (b) et du
frottement Latéral(c) lors du chargement cyclique a grand nombre de cycles (M12).
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En ce qui concerne le frottement latéral, ’interprétation des deux phases dégradation
puis renforcement est faite en utilisant un schéma conceptuel de comportement d’interface
basé sur le principe de la rigidité constante du sol entourant le pieu représenté par un ressort
de rigidité ko (figure 5.16). Ce modele a été utilisé pour interpréter le comportement
d’interfaces sous chargements monotones (LEHANE et al., 1993[15]; LEHANE et
WHITE, 2005[184]) et la dégradation du frottement latéral sous sollicitations cycliques
(WHITE et LEHANE, 2004[185] ; TALI, 2011[178]).

La mobilisation du frottement latéral durant la séquence cyclique est le résultat de la
combinaison de deux mécanismes en evolution: la dégradation progressive de la contrainte
normale effective oy, , due a la contractance cyclique (schématisé par 1’élongation du ressort)
et la densification du sable a I’intérieure de la zone d’interface produite également par la
contractance cyclique. En fait, il y a une compétition des deux mécanismes, la diminution de
on induisant la dégradation cyclique du frottement latéral «radoucissement cyclique », d’une
part et la densification du sol induisant un comportement dilatant « durcissement cyclique »
résultant de la dilatance partiellement empéchée, d’autre part.

Dans la phase de radoucissement, la diminution de oy, correspondant & la diminution de
I’épaisseur de I’interface (t < to) est prédominant, ce qui se traduit par un comportement de
type radoucissement cyclique. Ce comportement se poursuit jusqu’a un point ou on atteint la
dégradation maximale du frottement latéral (CHIN et POULQOS, 1996[128]). A partir de ce
point, le sable dans la zone d’interface continue a se densifier mais a faible taux et le caractére
dilatant augmente d’un cycle a un autre. Du fait que la dilatance est partiellement empéchée
(SCHLOSSER et GUILLOUX, 1980[27] ; BOULON et FORAY, 1986[106] ; LERAT et al.,
1997[117]), ce phénomene devient prédominant par rapport a la diminution de oy, et provoque
un durcissement progressif de 1’interface avec des valeurs maximales du frottement mobilisé
et ce jusqu’a la fin de la séquence cyclique (pour un nombre ¢élevé de cycles).

On remarque qu’au début du chargement cyclique les boucles du frottement latéral
(Figure 5.15) ne sont pas symétriques, c'est-a-dire, on mobilise plus de frottement en
enfoncement qu’en arrachement, cela est dii au fait que suite au fongage, la structure du sol
autour du pieu est orientée vers le sens de I’enfoncement.

En ce qui concerne la résistance en pointe, 1’évolution du facteur de dégradation
(degradation et renforcement par la suite) est interpretée par la mise en compétition de deux
mécanismes ; le premier est la densification du sable sous la pointe lors du mouvement alterné
du pieu et le deuxieme est le compactage par intercalation des grains du méme sable sous la
pointe également. En effet, lors de la premiere phase de dégradation, c’est le premier
mécanisme qui prédomine et provoque la dégradation de la résistance en pointe, mais apres
avoir atteint une valeur limite (Maximum de dégradation), c’est le mécanisme de compactage
qui devient prépondérant et engendre par conséquent une augmentation de la résistance en
pointe.



162

(b) (©)
Etat initial Phase de radoucissement Phase de durcissement
Zone d’interface : n glmlnue a u<t N tety t<t
Epaisseur t, Taux ¢levé de densification de I'interface Taux faible de densification de I’interface

Figure 5.16 : Schéma conceptuel pour I’interprétation de 1’évolution du frottement latéral
au cours du chargement cyclique

5.3.2. Essai de répétabilité

La répétabilité des essais en chambre d’étalonnage a été justifiée pour les essais
réalisés sur la sonde @ 20, mais il est préférable de vérifier la répétabilité des essais cycliques
réalisés sur la @ 36, en particulier a grand nombre de cycles. Pour cela, on va présenter les
essais (M20 et M21) qui ont été effectués sur un massif fabriqué a un indice de densité Ip de
I’ordre de 0,40, les contraintes de consolidation appliquées sont 125kPa en vertical et 50kPa
en latéral, I’essai cyclique est effectué a une fréquence de 1Hz, I’amplitude cyclique appliquée
est +0,05mm (soit un rapport de pc/d = £ 0,0014). Il est a noter que pour I’essai M20, on a
acquis les données a partir du cycle 10, c’est la raison pour laquelle qu’on a refait cet essai,
d’une part et on I’a utilis€ aussi pour justifier la répétabilité des essais, d’autre part.

Sur la figure 5.17, on présente 1I’évolution du facteur de dégradation de 1’effort en téte
pour les deux essais M20 et M21, en utilisant les données du systeme de pilotage MTS,
acquises a partir du 1% cycle. On remarque une légére différence entre les deux courbes, mais
cette différence est petite et ne dépasse pas 0,25.

On presente sur la figure 5.18 les courbes de dégradation de la capacité portante pour
I’effort en téte, la résistance en pointe et le frottement latéral et cela en prenant le cycle 10
comme référence, puisque pour 1’essai M20 on raté les 9 premiers cycles. Pour 1’effort en
pointe, les courbes sont trés proches, mais il y a une légére différence entre les deux courbes a
partir du cycle 100 jusqu’au cycle 2000, mais cette différence est treés faible, de I’ordre de
0,05. Pour la résistance en pointe, pratiquement ’allure suit bien celle de I’effort en pointe,
sauf qu’il y a une différence un peu plus, jusqu’a un écart de I’ordre de 0,15.

Quant au frottement latéral, on observe une différence plus accentuée que dans les
deux premiers cas (0,45 d’écart), mais qui reste acceptable a I’exception de la fin des essais
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ou on a remarquée une forme étrange des courbes (pics), néanmoins on peut dire qu’on a
obtenu une bonne répétabilité des essais cycliques.

Ces reésultats nous permettent aussi d’analyser les résultats des essais de 1’étude
paramétriqgue en comparant les écarts trouvés a ceux de la répétabilité pour estimer
I’importance de I’influence des paramétres étudiés.
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Figure 5.17 : Courbes de dégradation de 1’effort en téte obtenues sur le systtme MTS
Pour les essais M20 et M21

5.3.3. Influence de la fréquence du chargement cycligue

Etant donné que notre objectif était de réaliser des essais & grand nombre de cycles et
par conséquent, il faut chercher un ordre de grandeur pour la fréquence du chargement
cyclique permettant de simuler les actions naturelles, d’une part et de pouvoir réaliser des
essais a grand nombre de cycles dans un temps raisonnablement faisable, d’autre part, le
paramétre a étudier, en premier lieu est celui de I’influence de la fréquence de chargement
cyclique sur le comportement des pieux sous I’effet des sollicitations cycliques appliquées.

On a prospecté cing fréquences de chargement, tout en restant dans la gamme des
petites fréquences pour étre toujours dans le domaine des sollicitations quasi-statiques, a
savoir ; 0,05Hz, 0,1Hz, 0,5Hz, 1Hz et 2Hz.

On a fabriqué 4 massifs a cet effet (massifs M13, M14, M15 et M16) a la méme
densite (Ip = 0,40) et consolidés avec le méme niveau de contraintes
(on=50kPa ; o, =125kPa), ensuite on a appliqué le méme chargement que pour le massif de
référence (M12), sauf qu’on a varié la fréquence pour chaque massif. Les résultats des essais
sont présentés sur la figure 5.19. On peut remarquer que pour les trois grandeurs mesurées,
toutes les courbes suivent la méme allure.
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En ce qui concerne I’effort en téte, on observe au début une phase de dégradation
jusqu’au cycle 1000 ou I’on atteint une valeur, la plus basse, de I’ordre de 0,25 (pour la
fréquence de 0,1Hz), puis une phase de ré augmentation jusqu’a la fin de 1’essai sans dépasser
la valeur de I’unité. Mis a part la fréquence de 2Hz, la différence entre les courbes extrémes
est de I’ordre de 0,2 (inférieure a 0,25, écart obtenu lors de 1’essai de répétabilité), ce qui nous
permet de dire que pour des fréquences variant de 0,1Hz a 1Hz, I’évolution de la dégradation
de I’effort en téte n’est pas influencé par ce parametre.
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Figure 5.18: Courbes des facteurs de degradation de I’effort en téte (a), de la résistance en
pointe (b) et du Frottement latéral (c) des deux essais M20 et M21 (Répétabilité)
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En ce qui concerne la résistance en pointe, elle suit pratiquement la méme allure que
celle de I’effort en pointe. En effet, on observe au début une phase de dégradation jusqu’au
cycle 300 ou I’on atteint une valeur, la plus basse, de ’ordre de 0,23 (pour la fréquence de
0,1Hz), puis une phase de ré augmentation jusqu’a la fin de 1’essai sans dépasser la valeur de
I’unité pour les fréquences comprises entre 0,01Hz et 1Hz. Mis a part la fréquence de 2Hz, la
différence entre les courbes extrémes est de 1’ordre de 0,25, ces courbes sont trés proches les
unes des autres et suivent la méme allure, ce qui nous permet de dire que pour des fréquences
variant de 0,1Hz a 1Hz, I’évolution de la résistance en pointe n’est pas influencée par ce
parameétre.

Quant au frottement latéral, on a trois phases bien distinctes ; une premiére phase de
d’augmentation du frottement durant les dix premiers cycles, qui est d’autant plus importante
quand la fréquence est treés faible (soit une augmentation de I’ordre de 42% par rapport au
frottement initial), puis une deuxiéme phase de dégradation jusqu’au cycle 1000 ou on
enregistre une dégradation trés forte de I’ordre de 68% pour la fréquence 1Hz, et enfin une
phase de ré augmentation qui débute par une pseudo - stabilisation du facteur de dégradation
du frottement. On remarque que le frottement est influencé par la fréquence de chargement ;
les courbes ont la méme allure mais elles ne sont pas trés proches les unes aux autres, la
différence est plus accentuée pour un nombre de cycles plus élevé (10 000 cycles). Le
maximum d’écart entre les courbes extrémes (a 1’exception de la fréquence de 2Hz) est de
I’ordre de 0,35 (qui est inférieure a la marge d’incertitude observée lors de 1’essai de
répétabilité).

Il est & signaler que LE KOUBY (2003)[22] a étudié I’influence du paramétre de la
fréquence sur le comportement cyclique des pieux en réalisant des essais a force contrblée et
il a trouvé qu’il y avait une succession de courbes jusqu’a la fréquence 1Hz (a I’exception
de I’essai réalisé avec une charge cyclique de 0,4 Q. ), chose qu’on a pas obtenue, cependant
toutes les courbes appartiennent a un seul fuseau.

Par ailleurs, il a noter que LEE et VERNESE (1978)[181] ainsi que TATSUOKA et al.
(1986)[182] ont trouvé que le comportement des sables sous sollicitations cycliques n’est
pas influencé par la fréquence du chargement cyclique pour la gamme des fréquences
comprises entre 0.05Hz et 1 Hz.

En fonction de cela, on peut conclure que la fréquence de chargement n’a pas
d’influence significative sur le comportement des pieux, et cela pour des fréquences
comprises entre 0,1Hz et 1Hz

La réalisation des essais a grand nombre de cycles nécessite le choix d’une fréquence
qui permet d’effectuer des essais dans un temps faisable, si on prend, par exemple, la
fréquence de 0,1 Hz, I’essai prendra a peu prés deux semaines, ce qui n’est pas pratique du
tout. Etant donné que le facteur de dégradation de la résistance en pointe n’est pas influencé
par les petites fréquences, d’une part et en acceptant certaine influence de la fréquence sur le
facteur de dégradation du frottement latéral, d’autre part, il a été décidé d’adopter la
fréquence de 1Hz pour I’ensemble des essais restants.
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Figure 5.19 : Influence de la fréquence du chargement cyclique sur 1’évolution des facteurs de
dégradation de 1’effort en téte (a), de la résistance en pointe (b) et du Frottement latéral (c)
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5.3.4. Etude paramétrique

Dans cette partie, on étudiera 1’influence des parameétres significatifs sur I’évolution de la
capacité portante durant et apres le chargement cycle. On s’intéressera particuliérement a
I’é¢tude de I’influence de 1’amplitude cyclique, la densité du massif et le niveau de contraintes
de consolidation. On étudiera également 1’influence du sens de chargement cyclique (type du
chargement cyclique ; alterné et non alterné).

Pour ce qui est de la fréquence de chargement, cela représente également un parametre qui
a été fixé a 1 Hz, apres avoir prospecté la gamme des petites fréquences (quasi-statiques), afin

de pouvoir réaliser les essais cycliques a grand nombre de cycles.

5.3.4.1. Influence de 1’amplitude cyclique

Pour un chargement cyclique donné, le déplacement n’est pas uniforme le long du pieu.
Sous un tel chargement, le pieu subira des mouvements descendants et ascendants avec des
amplitudes élevés au niveau de la téte et des amplitudes faibles au niveau de la pointe, c’est la
raison pour laquelle il est intéressant de faire varier ce paramétre pour voir I’évolution du
frottement latéral a plusieurs niveaux du pieu.

Par ailleurs, on signale que la dégradation du frottement latéral est gouvernée par le critere

de I’amplitude cyclique normalisée qui représente le déplacement absolu par rapport au
diamétre du pieu (CHIN et POULOS, 1996[128]).

Dans ce cadre, on a étudié cing amplitudes cycliques (pc=+ 0,05 mm ; + 0,1 mm; £ 0,25
mm ; £ 0,5 mm et £ 1 mm) qui représentent des faibles déplacements par rapport au diamétre
de lasonde (pc=+0.14% d ; +0.28% d ; £ 0.7% d ; + 1.4% d et £ 2.8% d, avec d diamétre de
la sonde). Le choix des petites amplitudes cycliques a été fait pour pouvoir étudier 1’effet d’un
grand nombre de cycles sur I’évolution de la capacité portante des pieux.

L’étude de I’influence de ce paramétre a été faite pour un état de densité lache (Ip = 0,40),
le niveau de contraintes appliqué a été fixé a 125 kPa en vertical et a 50 kPa en horizontal. On
a fabriqué cinq massifs, a cet effet, le M12 (essai de référence), le M17, M18, M19 et le M20.

On présente sur la figure 5.20 1’évolution des facteurs de dégradation du frottement latéral
et de la résistance en pointe en fonction du nombre de cycles pour chaque amplitude cyclique.

On remarque que pour les différents facteurs de dégradation, il existe deux types de
comportement ; ceux qui commencent au début par une dégradation (cas des grandes
amplitudes) et ceux qui commencent par une augmentation (cas des petites amplitudes).
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Concernant la résistance en pointe, on remarque que pour la plus petite amplitude
(0,05 mm), le facteur de dégradation augmente pour atteindre la valeur de 1,1 apres 30 cycles,
puis il diminue pour atteindre un palier de stabilisation de valeur 0,19. Pour la deuxiéme
amplitude (0,1 mm), on observe dés le début une dégradation qui s’accentue a partir du
10eme cycle pour atteindre ensuite un pseudo- palier de stabilisation a partir du cycle 300 (la
valeur du facteur d’évolution est de 1’ordre de 0,20 a 0,25). Pour les autres amplitudes
(0,25mm ; 0,5mm et Imm), on a une diminution importante jusqu’au 13*™ cycle, puis une
Iégere stabilisation qui est plus marquée pour I’amplitude de 0,5 mm, ensuite une
augmentation de plus en plus élevée pour les amplitudes les plus grandes, la valeur atteinte a
la fin de I’essai pour I’amplitude de 1 mm est trés importante, elle est de 1’ordre de 3.
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Figure 5.20 : Influence de I’amplitude cyclique sur 1’évolution des facteurs
de dégradation de la résistance en pointe (a) et du frottement latéral (b).
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Pour ce qui est du frottement latéral, on observe une allure similaire aux courbes des
facteurs d’évolution de la résistance en pointe. Pour les fortes amplitudes ; soient 0,5 mm et
1 mm, les courbes de dégradations sont aplaties au début par rapport aux autres, ce qui montre
une diminution progressive, mais apres avoir atteint un palier, les deux facteurs augmentent
rapidement et enregistrent des taux tres élevés (pres de 5 pour I’amplitude de 1 mm et prés de
3,5 pour I’amplitude de 0,5). Pour I’amplitude de 0,25 mm, le frottement enregistre au début
une légere augmentation, puis une degradation pour atteindre un palier et a la fin une Iégere
augmentation qui reste inférieure a 1’unité. Pour les faibles amplitudes (0,05 mm et 0,1mm),
on enregistre une augmentation au début qui atteint aprés 40 cycles la valeur de 2,2 pour
I’amplitude de 0,05 mm et la valeur de 1,7 pour I’amplitude de 0,Imm. Cette phase est suivie
d’une dégradation, puis une légere augmentation a la fin de 1’essai.

L’augmentation du frottement latéral au début du chargement cyclique s’explique par le
fait que les petites amplitudes de déplacement cyclique provoquent une redistribution des
contraintes et par conséquent un renforcement du sol autour du pieu qui se traduit par une
augmentation des contraintes normales et par conséquent une augmentation du frottement
latéral. Ce phénomene est plus prépondérant par rapport a celui de la densification du sol qui
a tendance a réduire les contraintes normales. Par contre, les grandes amplitudes favorisent le
phénomeéne de densification, c’est la raison pour laquelle on enregistre une diminution des
facteurs de dégradation des le début de la séquence cyclique. Cette dégradation est suivie par
une phase d’augmentation qui est d’autant plus élevée que I’amplitude est importante, cela
s’explique par le phénoméne de la dilatance empéchée, expliquée plus haut, qui est plus
accentué pour les grandes amplitudes.

Il est & signaler que sur les courbes d’évolution du frottement latéral pour les petites
amplitudes, on a une allure peu courante a la fin (diminution du frottement), cela est da,
probablement, au fait que les petites amplitudes provoquent des zones de cisaillement trés
rétrécies qui ne permettent pas d’avoir une prédominance de la dilatance en continue, a grand
nombre de cycles, mais une alternance entre ce dernier phénomeéne et celui de la contraction
cyclique.

Concernant la résistance en pointe, I’évolution peut étre expliquée par la mise en
compétition des deux phénomeénes : la densification du sable sous la pointe et le compactage
par intercalation des grains de sable sous la pointe également. Au début de la séquence
cyclique, c’est le phénomene de densification qui prédomine et engendre la dégradation de la
résistance en pointe par contre pour la plus petite amplitude, on a le compactage qui
prédomine ce qui permet d’augmenter la résistance en pointe dans ce cas. Apres la phase de
dégradation, c’est le dernier phénomene qui prédomine et provoque une augmentation de la
résistance en pointe qui est d’autant plus accentuée que 1I’amplitude est plus grande.

Les paragraphes suivants montrent que le comportement observé est fonction du niveau de
contraintes applique au massif de sol. Il est a rappeler qu’ici, les amplitudes cycliques ont été
testées pour des massifs de sol préparés a un indice de densité Iy de I’ordre de 0,40 et soumis
a un faible niveau de contraintes.
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On peut conclure que plus I’amplitude de déplacement cyclique augmente, plus la
résistance et le frottement latéral se dégradent rapidement, pour la premiére phase, et plus se
renforcent pour la deuxiéme phase (Figure 5.20). Cela montre bien que le taux de dégradation
dépend de I’amplitude cyclique du chargement appliqué sur le pieu (CHIN et POULQOS,
1996[128]), du fait que ’amplitude cyclique cause beaucoup de contraction d’apres Kelly
(2001) (rapporté par WHITE, 2005[186]).

Sur la figure 5.21, on présente les valeurs minimales et maximales des facteurs d’évolution
en fonction des amplitudes cycliques. On remarque que les valeurs maximales sont obtenues
pour des amplitudes de déplacement supérieures a 0,25 mm, les valeurs maximales pour les
amplitudes 0,05 mm, 0,1 mm et 0,25 mm sont en décroissance, puisque les petites amplitudes
renforcent au début, retardent la dégradation et renforcent moins a la fin. Pour les valeurs
minimales, il y a une différence entre la résistance en pointe et le frottement latéral, pour ce
dernier, la valeur minimale diminue en fonction de I’amplitude, ce qui confirme que la
dégradation du frottement latéral est proportionnelle a I’amplitude cyclique. Au contraire, les
valeurs minimales du facteur de dégradation de la résistance en pointe augmentent en
augmentant les amplitudes cycliques, cela s’explique par le fait que dans le cas d’une
dégradation importante du frottement, la pointe reprend la grande partie de I’effort appliqué
en téte.

Il a été noté plus haut que sous chargement cyclique, le déplacement n’est pas le méme le
long du pieu et par conséquent, pour voir 1’évolution de la capacité portante totale du pieu, il
est intéressant de présenter 1’évolution du facteur d’évolution du frottement latéral pour des
cycles caractéristiques et cela pour les différentes amplitudes cycliques testées.

En analysant les courbes présentées sur la figure 5.22, on peut conclure que pour un
nombre de cycles inférieur a 100, la dégradation du frottement latéral est plus importante en
téte du pieu que dans les autres parties du pieu, elle est pratiguement similaire pour un
nombre de cycles avoisinant les 1000 cycles, mais pour un nombre trés élevé de cycles
(10000 cycles), il y a une augmentation tres importante du frottement latéral au niveau de la
téte du pieu causée par le phénomeéne de la dilatance empéchée évoquée auparavant.

D’autre part, pour le dimensionnement des pieux, la capacité portante devra étre calculée
pour le cas le plus défavorable, c'est-a-dire celui correspondant au maximum de dégradation
possible du frottement latéral, ce qui est obtenue pour un nombre de cycles de 1000 environ
(dans notre cas), parce que au-dela de ce nombre, il y a une amélioration de la capacité
portante causée par une augmentation du frottement latéral au niveau de la téte (grandes
amplitudes cycliques) qui compense la dégradation du frottement latéral dans les autres
parties du pieu (petites amplitudes cycliques).

Ces résultats rejoignent 1’analyse de BEA (1992)[187] qui a montré qu’au voisinage de la
téte du pieu (estimé a deux tiers de la longueur du pieu), le sol subira entierement un
chargement alterné et par conséquent une forte dégradation de I’interface pieu-sol, par contre
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pour la partie inférieure (le tiers restant), le sol ne subira pas de chargement alterné et par
consequent, il n’y aura pas de dégradation de la capacité portante dans cette partie du pieu.
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Figure 5.21: Valeurs maximales et Minimales des facteurs d’évolution en fonction des
amplitudes de déplacement cyclique: (a) Résistance en pointe ; (b) Frottement Latéral



172

5 4| —0=N=10 |
|| —a=N=100 /

4 N=1000 1

|| —e=n=10000 | | _—

—4=N=100000| /

1 —_*(0\ 72?_,’___‘7

| |
O T I T I T T I T
0.00 0.25 0.50 0.75 1.00
Amplitudes cycliques (mm)

Figure 5.22 : Influence de I’amplitude cyclique sur le facteur d’évolution du frottement
Latéral pour des cycles caractéristiques

5.3.4.2. Influence du niveau de contraintes de consolidation

Ce parametre a été etudié pour trois amplitudes cycliques differentes ; p. = £ 0,1 mm,
pc==£0,25 mm et p. = £0,5 mm.

Pour étudier I’effet du niveau de contraintes appliquées au sol pour I’amplitude cyclique
moyenne, on a fabriqué deux massifs a la méme densité que M12 (Ip = 0,40), le premier M26
mis sous contraintes intermédiaires (onh = 100 kPa et o, = 250kPa) et le deuxiéme M29 mis
sous fortes contraintes (on = 200kPa et o, = 500kPa). Les deux massifs ont été soumis par la
suite au méme chargement cyclique que le massif M12, en appliquant une amplitude cyclique
pc = £0,25 mm, & la méme fréquence de 1 Hz.

La variation des contraintes de consolidation a pour objet de simuler des profondeurs
différentes des pieux, ainsi pour une densité lache du massif (Ip = 0,40), on peut simuler des
profondeurs de 8,25 m, 16,5 m et de 33 m pour les trois niveaux de contraintes.

On présente sur la figure 5.23 les courbes de dégradations de la résistance en pointe et du
frottement latéral pour I’amplitude 0,25 mm et pour les différents niveaux de contraintes.

Le fait marquant est que le troisieme niveau de contraintes a une grande influence par
rapport au deuxiéme niveau de contrainte.
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Figure 5.23 : Influence du niveau de contraintes de confinement sur les facteurs d’évolution
de la résistance en pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p; = £0,25mm

Pour la résistance en pointe, on remarque, au début, que le facteur d’évolution augmente
pour le massif le plus consolidé, puis diminue aprés quelques cycles. Par contre, pour les
massifs les moins consolidés, la dégradation est amorcée deés le début du chargement
cyclique. Pour la phase de renforcement de la résistance en pointe, le taux le plus élevé a été
enregistré pour le massif le moins consolidé par rapport aux deuxieme et troisieme niveaux de
contraintes. Un tel comportement est di aux fortes contraintes appliquées au sol qui rendent
le systeme pieu-sol tres rigide et retardent, ainsi, la dégradation, c’est la raison pour laquelle
qu’on a une faible augmentation a la fin de ’essai. En examinant les boucles d’hystérésis de
la résistance en pointe (figure 5.24.a) pour des cycles caractéristiques (N=1; 100 ; 1000,
10000 et 100000), on remarque qu’au début les boucles sont pratiquement fermées et en plus
la résistance n’est pas nulle dans la phase arrachement, ce qui nous laisse dire que le sol suit
le mouvement du pieu, a cause des fortes contraintes, et renforce, par conséquent, la
résistance en pointe. Aprés la phase de dégradation, les boucles deviennent légerement
ouvertes et on enregistre des valeurs nulles en arrachement ce qui permet aux grains de sables
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de s’intercaler au fur et a mesure pour provoquer une légere ré-augmentation de la résistance
en pointe a la fin de la séquence cyclique.
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Figure 5.24 : Boucles caractéristiques obtenues lors de 1’essai M29 ( p. = £0,25mm):
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(a) Résistance en pointe ; (b) Frottement latéral.

Quant au frottement latéral, on peut dire que les courbes pour différents niveaux de
contraintes sont bien classées avec une amplification trés marquante de la courbe de
dégradation pour le massif le plus consolidé par rapport au deuxiéme niveau de contraintes,
c'est-a-dire les contraintes fortes provoquent une forte rigidification du sol au tour du
manchon du pieu qui empéche la dégradation et il faut plusieurs dizaines de cycles pour
amorcer la dégradation. En quelque sorte, cette amplitude cyclique est relativement faible
pour cet état de contrainte et par conséquent il y aura au début une redistribution des
contraintes qui amplifie le frottement latéral. On peut remarquer sur la figure 5.24.b
représentant quelques cycles caractéristiques que les boucles sont plutét ouvertes au début que
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par rapport aux cycles subséquents malgré les efforts importants enregistrés. On remarque
¢galement que le facteur d’évolution du frottement latéral pour le massif le plus confiné est
toujours supérieur a I’unité malgré qu’il y a une dégradation au cours du chargement cyclique.

On observe également que pour les niveaux de contraintes moyen et élevé, le frottement
ré-diminue et ré-augmente, a partir de 30 000 cycles, ceci peut étre expliqué par le fait que
sous de tels niveaux de contraintes la zone de cisaillement est tres rétrécie, ce qui engendre
une alternance entre les deux phénomenes, contractance cyclique et dilatance, a grand nombre
de cycles.

Pour la deuxiéme amplitude cyclique (pc = £0,5mm), on remarque qu’on a la méme allure
(figure 5.25) pour la phase d’amélioration initiale et la phase de dégradation avec une
amplification moins prononcée par rapport a la petite amplitude (qui représente un faible
déplacement provoquant une augmentation des contraintes autour du pieu, par une
redistribution de ces derniéres) (figure 5.26).
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Figure 5.25: Influence du niveau de contraintes de confinement sur les facteurs d’évolution de
la résistance en pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p. = +0,5mm
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Par contre, pour la phase de ré augmentation des facteurs d’évolution de la résistance en
pointe et du frottement latéral, il y a des différences par rapport aux courbes obtenues pour la
petite amplitude. Pour ce qui est de la résistance en pointe, malgré qu’on a le méme
classement des courbes, I’amplitude de £0,5 mm améliore considérablement, a la fin, le
facteur d’évolution par rapport a I’amplitude = 0,25 mm soumis au méme niveau de
contraintes. Quant au frottement latéral, on n’a pas le méme classement des courbes pour la
phase de ré augmentation. En effet, la dégradation la plus importante est obtenue pour le
troisiéme niveau de contraintes, contrairement a 1’essai effectué avec la faible amplitude sous
le méme niveau de contraintes, ceci est di a I’'importance de 1’amplitude cyclique (p. = £0,5
mm ) qui provoque une dégradation importante du frottement latéral sous les contraintes les
plus élevées, en fait, sous un tel état de contraintes le sol est trés rigide autour du pieu, mais
un deplacement alterné de 0,5 mm est suffisamment important pour provoquer la dégradation
au niveau de I’interface pieu — sol.
3°™ amplitude (pe = +0,1 mm),
montre une amplification plus prononcée avec une phase d’amélioration des facteurs de
dégradations plus prolongée pour le 3*™ niveau de contraintes (figure 5.27). On note
également un changement dans I’ordre de classement des courbes des facteurs d’évolution du
frottement latéral pour le 1% et le 2°™ niveaux de contraintes, du fait que la petite amplitude
renforce le frottement au début en appliquant les contraintes de consolidation les plus faibles.

L’¢tude de I’influence du niveau de contraintes pour la

I1 est a signaler que le facteur d’évolution de la résistance en pointe atteint la valeur de 12
pour les cycles 300 et 400, une telle valeur est trés importante. En fait, cela représente le
rapport entre la résistance maximale en pointe obtenue pour ces cycles et celle obtenue pour le
premier cycle, mais si on fait une comparaison entre les variations de la résistance en pointe
pour chaque cycle, on pourra obtenir des valeurs modérées.

On présente sur la figure 5.28 les boucles des cycles caractéristiques de la résistance en
pointe et du frottement latéral obtenues pour le niveau de contraintes le plus élevé (massif
M31). On remarque que la résistance en pointe est toujours positive méme en arrachement, ce
qui s’explique par le fait que les grains de sables suivent le mouvement du pieu a cause des
fortes contraintes appliquées et la faible amplitude de déplacement cyclique. Concernant le
frottement latéral, on remarque que les boucles sont moins ouvertes cela est du a la
redistribution des surcontraintes autour du pieu du fait de la forte consolidation du massif.

En comparant les cycles caractéristiques de 1’essai M30 (figure 5.26) et les cycles obtenues
pour I’essai M31 (figure 5.28), on peut remarquer que la forme des cycles n’est pas la méme
dans les différentes phases de I’essai ce qui confirme que I’amplitude change complétement le
comportement pour le méme état de contrainte.
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Figure 5.27: Influence du niveau de contraintes de confinement sur les facteurs d’évolution de
la résistance en pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude pc = +0,1mm
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Figure 5.28 : Boucles caractéristiques obtenues lors de 1’essai M31 (p. = £0,1mm) :
(a) Résistance en pointe ; (b) Frottement latéral.

A travers les résultats trouvés pour les différents niveaux de contraintes et les différentes
amplitudes cycliques appliquées, on peut conclure que la combinaison des deux parametres
modifie considérablement le comportement du pieu sous sollicitations cycliques installé dans
un massif lache, et il faut voir I’influence de 1’état de densité sur le comportement du pieu en
fonction des contraintes appliquées et des amplitudes de déplacement imposeées.

5.3.4.3. Influence de la densité du massif

L’¢tude de I’influence de la densité du massif sur I’évolution de la capacité portante des
pieux sous chargement cyclique a été faite pour deux états de densité ; lache (Ip = 0,40) et
dense (Ip = 0,65), en variant I’amplitude cyclique (pc = +0,25 mm et p. = £0,5 mm) et cela
pour les trois niveaux de contraintes, c’est la raison pour laquelle, il est préférable de
présenter les résultats pour chaque niveau de contraintes.
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(a) Contraintes faibles

Pour ce niveau de contraintes, on va présenter les resultats des essais cycliques réalisés
pour deux amplitudes cycliques 0,25 mm et 0,5 mm.

Pour la premiere amplitude cyclique, les résultats montrent une amélioration des facteurs
de degradations au début de chargement cyclique (Figure 5.29). En effet, pour la résistance en
pointe, on remarque que pour le massif le plus dense, la dégradation commence a partir du
deuxiéme cycle et continue a diminuer avec un taux plus élevé par rapport au massif le moins
dense pour atteindre au cycle 400 la valeur de 0,14. Cela peut étre expliqué par le fait qu’au
début, le massif est plus rigide, la résistance de la pointe est trés importante, mais suite au
mouvement alterné du pieu, la résistance diminue considérablement jusqu’a une valeur
minimale puis il y aura une prédominance du phénomene de compactage du sable sous la
pointe qui provoquera une ré augmentation de la résistance en pointe.

En ce qui concerne le frottement latéral, on remarque que pour le massif le plus dense, le
facteur de dégradation augmente considérablement sur les 6 premiers cycles et atteint la
valeur de 1,85 alors que pour le massif lache, le facteur atteint & peine la valeur de 1,07, puis
il commence & diminuer pour rejoindre les mémes valeurs que le massif le moins dense
ensuite il ré augmente avec un taux plus élevé. L’amplitude de 0,25 mm représente une faible
valeur pour le massif le plus dense, du fait que cet état provoque une rigidification du sol
autour du pieu c’est la raison pour laquelle on a observé un renfoncement du frottement latéral
au début de chargement, ensuite c’est le phénoméne de dilatance qui prédomine, apres la
phase de dégradation, ceci confirme la tendance du comportement des sables denses qui sont
caractérisés par une faible diminution de volume (contractance) suivie par une forte phase de
dilatance (DE GENNARO, 1999[45]).

En comparant I’effet de densité pour les essais cycliques réalisés avec une amplitude de
pc = +0,5 mm, on remarque qu’on a la méme allure que pour la premiére amplitude, mais sans
amplification de la courbe relative a 1’état le plus dense pour le frottement latéral
(Figure 5.30). Cela confirme bien I’influence du paramétre de densité sur I’évolution des
facteurs de dégradations de la résistance en pointe et du frottement latéral pour un faible
niveau de contraintes. La faible amplitude provoque, en fait, une rigidification du sol autour
du pieu, suite a une redistribution des contraintes, ce qui se traduit par une amplification de la
courbe relative au facteur d’évolution du frottement latéral. Quant a la résistance en pointe,
quoi que Dallure est la méme, les valeurs enregistrées du facteur d’évolution sont
pratiquement doublés par rapport a la premiere amplitude, cela est di au fait que 1’amplitude
de 0,25 mm permet aux grains de sables de s’intercaler sous la pointe et par conséquent un
renforcement de la résistance en pointe.
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(a) Contraintes moyennes

Pour cet état de contraintes et pour la faible amplitude cyclique (pc = 0,25 mm), on
remarque une légere influence de la densité pour la résistance en pointe (Figure 5.31a). Par
contre, pour le frottement latéral (Figure 5.31b), on observe une grande influence de la
densité, en particulier pour la premiére phase de renforcement du frottement latéral. En effet,
sur les 10 premiers cycles le facteur d’évolution du frottement latéral a atteint 1, 2 pour le
massif lache alors que pour le massif dense, ce méme facteur a atteint une valeur de 4,5, une
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telle amplification est peut étre due au phénomeéne de redistribution des contraintes qui est trés
accentuée par cette amplitude cyclique.

Pour la deuxieme amplitude cyclique (p. = £0,5 mm), on remarque qu’il y a une légere
différence entre les deux états de densité que ce soit pour la résistance en pointe ou pour le
frottement latéral (Figure 5.32). Ce qui nous permet de conclure que pour cette amplitude
cyclique ¢’est les contraintes de consolidation qui prédominent par rapport a 1’état de densité.
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Figure 5.31: Influence de I’indice de densité sur les facteurs d’évolution de la résistance en
pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p. = £0,25 mm (contraintes moyennes)



1.25 : : : :
i —o—1,=0,40 (M27) || o, =100kPa; K, =04
—o—1,=0,65(M35) || p =+0,5mm ; N =100 000
1.00 p— e
L\ O
@) N,
0.75 Mac
- W2 ,od’m
- - \ n o
o <><>l:| /
o 0.50
LL 0%
B ' /0'
0.25 ' 5085 /D”
- \n_nu
000 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111
1 10 100 1000 10000 100000
Nombre de Cycles
2.5 T T I T
o, =100 kPa; K = 0,4 —A— | =0,40 (M27)
p=205mm ;N=100000 | | —v— I =0,65(M35)
20 H'e - %
vV A
I v
15 YA
A
= / A, 1/
‘ ‘/X/ 2: 4 S
L V. _ré(
(b) o l1l0 v
Y, [\
L A\ .XX
N —A-
05 v~ AAZ
v
OO 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111 1 11 11111
1 10 100 1000 10000 100000

Figure 5.32: Influence de I’indice de densité sur les facteurs d’évolution de la résistance en

Nombre de Cycles

184

pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p. = +0,5 mm (contraintes moyennes)

(a) Fortes contraintes

Pour cet état de contraintes et pour les deux amplitudes cycliques (figures 5.33 et 5.34),
on remarque qu’il y a la méme allure des facteurs d’évolution de la résistance en pointe et du
frottement latéral. On note des différences plus ou moins variables pour le frottement latéral,
tandis que pour la résistance en pointe les deux courbes sont proches les unes aux autres. Les
valeurs maximales et minimales ont été enregistrées pour le massif le plus dense, cela est di
au fait qu’un tel état de densité rigidifie davantage le sol et par conséquent cela engendra une
dégradation plus importante de la capacité portante.



185

On peut conclure que pour ce niveau de contrainte, la densité a une influence uniqguement
sur le frottement latéral qui intervient beaucoup plus dans la phase de dégradation.
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Figure 5.33: Influence de I’indice de densité sur les facteurs d’évolution de la résistance en
pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p. = £0,25 mm (contraintes fortes)
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Figure 5.34: Influence de I’indice de densité sur les facteurs d’évolution de la résistance en
pointe (a) et du frottement latéral (b) pour I’amplitude p. = £0,5 mm (contraintes fortes)

D’une fagon générale, on peut dire que la densité a une influence plus importante sur le
frottement latéral, en particulier, pour un état de contraintes faible et moyen (BEKKI et al.,
2013[188]). Par contre, pour les fortes contraintes on a remarqué que c’est 1’état de
consolidation qui prédomine par rapport a I’état de densité du massif.
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5.3.4.4. Influence du type de chargement cycligue (alterné et non alterné)

Pour examiner I’effet du type de chargement (alterné ou non alterné), on a fabriqué deux
massifs a la méme densité que le massif M12 ensuite on les a mis sous contraintes identiques
que I’essai de référence. Le premier massif a été soumis a un chargement cyclique dans le
sens de traction avec une amplitude de pc.= -0,5 mm et le deuxiéme a été soumis a un essai
cyclique dans le sens de compression avec une amplitude de p. = +0,5 mm. Les résultats des
essais sont comparés a ceux obtenus pour 1’essai de référence (Figure 5.35).

On remarque que pour la résistance en pointe et le frottement latéral, les courbes des
facteurs d’évolution relatives a ’essai cyclique en traction sont situées au-dessus, cela veut
dire que ce type d’essai est le moins dégradant et le plus renforgant pour un nombre de cycles
important, cela s’explique par le fait que le mouvement ascendant du pieu (chargement
cyclique dans le sens de traction) permet le compactage du sable sous la pointe, d’une part et
une prédominance du phénoméne de dilatance, d’autre part, ce qui renforce a la fois la
résistance en pointe et le frottement latéral.

Pour la résistance en pointe, on remarque qu’il y a un classement des courbes, c'est-a-dire
on a ’essai cyclique en compression qui est le plus dégradant, puis 1’essai alterné et enfin
I’essai en traction, cela s’explique par le fait que le mouvement ascendant pour le premier cas
(Omm a -0,5mm) va permettre le compactage (la concentration) du sable sous la pointe et par
conséquent des valeurs de résistance en pointe élevées, tandis que pour I’essai en compression
le mouvement descendant du pieu (Omm a 0,5mm) va provoquer une désorganisation des
grains sous la pointe et par conséquent une dégradation de la résistance en pointe. La courbe
de dégradation relative a I’essai alterné est située au milieu puisque ce cas représente 1’état
intermédiaire.

Quant au frottement latéral, on observe pratiguement la méme allure avec un
rapprochement des deux courbes relatives a I’essai alterné et a I’essai non alterné en
compression, cela confirme que le mouvement du pieu dans le cas de I’essai cyclique en
traction favorise le phénoméne de dilatance du sol autour du pieu et par conséquent une
augmentation du frottement latéral. Par contre I’essai le plus dégradant est 1’essai alterné
puisque le mouvement ascendant et descendant du pieu accentue le phénomene de
cisaillement du sol au niveau de I’interface pieu — sol, mais a grand nombre de cycle c’est le
phénomeéne de dilatance qui prédomine également.

L’influence de I’amplitude de déplacement pour le chargement cyclique non alterne a été
également étudiée pour voir cet effet sur I’évolution de la résistance en pointe et le frottement
latéral.
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Les résultats des essais de chargement non alterné en traction (figure 5. 36) montrent que
pour la résistance en pointe, la grande amplitude provoque une dégradation plus rapide suite
a la densification du sable sous la pointe, mais une fois cet état est atteint, c’est le phénomene
de compactage qui prédomine apres, ce qui permet d’avoir un renforcement de la résistance
en pointe pour un nombre de cycles important.

Concernant I’évolution du frottement latéral, on remarque que la grande amplitude
provoque plus de dégradation du frottement latéral qui peut étre expliquée par le fait qu’une
amplitude élevée provoque une désorganisation des grains de sable autour du pieu et par
conséquent une degradation du frottement latéral, mais pour un grand nombre de cycles
important, les grains de sable commencent a s’organiser de nouveau et le sol entourant le pieu
devient de plus en plus dense ce qui permet, par conséquent, un renforcement du frottement
latéral.

En ce qui concerne 1’essai non alterné en compression (Figure 5.37), les résultats montrent
que la plus grande amplitude provoque une dégradation rapide de la résistance en pointe et du
frottement latéral dans la premiére phase (jusqu’a 1000 cycles) du fait de I’importance du
cisaillement de I’interface sol-pieu et la densification du sable sous la pointe, mais aprés des
milliers de cycles, le sol devient de plus en plus dense ce qui permet de renforcer a la fois le
frottement latéral et la résistance en pointe.

D’une facon générale, pour les deux types de chargement cyclique non alterné, on peut
conclure que les grandes amplitudes cycliques engendrent une dégradation plus rapide, au
début, puis un renforcement du frottement latéral et de la résistance en pointe pour un nombre
important de cycles (au dela de 1000 cycles). Donc, I’effet de I’amplitude cyclique est le
méme sur le comportement des pieux soumis a un chargement cyclique, que ce soit alterné ou
non alterné.
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Figure 5.36: Influence de I’amplitude cyclique dans le cas du chargement cyclique non alterné
en traction sur 1I’évolution de la résistance en pointe (a) et du frottement latéral (b)
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5.3.5 Etude du comportement post-cyclique des pieux

En vue d’étudier 1’évolution de la capacité portante des pieux ayant subi une séquence
cyclique a grand nombre de cycle, on définie, également, des facteurs d’évolution globale
Feo, Fe q et Fe . représentant une comparaison entre les efforts mobilisés lors du

chargement monotone initial et ceux mobilisés lors du chargement monotone final (aprés le
chargement cyclique):

FeQ :Qf /QI
I:eq = qp,f /Qp,i
Fer = qs,f /qs,i

On rappelle que le chargement monotone final est réalisé¢ avec la méme procédure d’essai
que I’essai monotone initial, c'est-a-dire, on effectuera un chargement quasi-statique a
déplacement contr6lé avec une vitesse de 0,3 mm/min jusqu’a 7mm de déplacement, ensuite,
on réalisera un déchargement a force contr6lé a raison de 10N/s jusqu’a zéro.

Pour étudier le comportement post-cyclique des pieux, on présentera tout d’abord les
résultats des essais de chargements monotones avant et apres la séquence cyclique réalisés sur
le massif de référence M12 (figure 5.38).

On remarque qu’il y a une amélioration importante de la capacité portante engendrée par le
chargement cyclique. En effet, ’augmentation de la capacité portante globale est de I’ordre de
21%, une telle amélioration est due au fait que le chargement cyclique a provoqué une
densification du sol au voisinage du pieu. On observe un pic trés marqué sur la courbe du
frottement latéral ce qui traduit une forte dilatance due a la densification tres importante du
sable au niveau de la zone d’interface. Le frottement mobilisé en ce point est de 1’ordre de
35,54 kPa, soit une augmentation de 35% par rapport au frottement mobilisé au méme
déplacement avant le chargement cyclique.

On remarque également sur la courbe de I’effort en téte que la partie initiale, s’étendant
jusqu’a Imm de déplacement, est presque la méme avant et aprés la séquence cyclique,
ensuite 1’effort en téte continue a augmenter pour le chargement final pour atteindre une
valeur de 6,85 kN pour les grands déplacements, cependant, pour le chargement initial, le
palier est atteint rapidement, ce qui confirme la dominance du mécanisme de dilatance
empéchée pour le cas du chargement monotone post-cyclique.
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Concernant la résistance en pointe, on remarque que les efforts mobilisés, avant et aprés la
séquence cyclique, suivent les mémes allures que celles observées pour I’effort en téte.

Cependant pour le frottement latéral, la mobilisation de cette grandeur est trés rapide pour
le chargement monotone post-cyclique avec 1’apparition d’un pic trés marqué, traduisant la
forte dilatance au niveau de I’interface, suivie d’une phase de radoucissement jusqu’a un
déplacement de 1’ordre de 3 mm de déplacement, ensuite une ré augmentation du frottement
jusqu’a la fin de I’essai. Ceci montre que le mouvement alterné du pieu lors de la sequence
cyclique a provoqué une forte densification du sol autour du pieu par rapport au sable
compacté sous la pointe.

5.3.5.1 Effet de I’amplitude cyclique

Il a été trouvé que le chargement cyclique améliore la capacité portante du pieu apres un
grand nombre de cycles (100 000 cycles). En effet, les facteurs d’évolution globale sont,
pratiquement, supérieurs a [’unité¢ sauf pour le cas des petites amplitudes cycliques de
+ 0,05mm et + 0,lmm ou le facteur d’évolution globale du frottement latéral atteint,
respectivement, les valeurs de 0,97 et 0,79 (Figure 5.39).

En terme de résistance en pointe, on remarque que pour les plus petites amplitudes
cycliques (£0,05mm et + 0,Imm), il n’y a pas d’amélioration significative dans la capacité
portante du fait que ces amplitudes ne permettent pas un compactage intense sous la pointe, la
Iégere amélioration est attribuée au phénomeéne de densification du sable . Pour les autres
amplitudes cycliques, I’amélioration est d’autant plus importante que les déplacements
cycliques sont plus grands.

En ce qui concerne le frottement latéral, on remarque qu’on a un comportement similaire a
celui qu’on a obtenu a la fin de la séquence cyclique (figure 5.20b), c'est-a-dire un
comportement dilatant. En effet, pour les grandes amplitudes, le facteur d’évolution globale
du frottement latéral augmente en fonction de I’amplitude cyclique, ce qui est en parfaite
concordance avec les résultats obtenus lors de la séquence cyclique. Cependant, pour les plus
petites amplitudes, on observe une légeére diminution du facteur d’évolution globale du
frottement latéral (pour les amplitudes de £ 0,05mm et + 0,1mm). Ceci peut étre di au fait
gue ces amplitudes réamorcent le phénomeéne de la contractance cyclique compte tenu de la
faible épaisseur de la zone de cisaillement contractant 1’interface et par consequent, des
valeurs mobilisees du frottement latéral relativement faibles.
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5.3.5.2. Effet du niveau de contraintes de consolidation

D’apres la figure 5.40, on remarque que pour les contraintes de consolidation les plus
élevées, les facteurs de dégradation diminuent avec un taux plus marquant pour le frottement
latéral. Les contraintes de consolidation appliquées au massif rigidifient le systéeme pieu-sol
ce qui retarde de ce fait la dégradation au cours du chargement cyclique. Ceci influe sur la
réaugmentation des efforts mobilisés a la fin de la phase cyclique, ce qui engendra une
diminution de la capacité portante, et il faudra peut étre un nombre de cycles plus élevé pour
avoir une ameélioration des efforts mobilisés. WHITE (2005)[186] a remarqué une forte
dégradation pour un sol tres rigide dans lequel des petits modeles de pieux sont installés.
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5.3.5.3. Effet de la densité

La figure 5.41 montre que pour le massif le plus dense, il y aura une amélioration
importante de la capacité portante, en particulier pour le frottement latéral, et cela pour des
niveaux de contraintes faibles et moyens. Ceci s’explique par la densification additionnelle de
I’interface engendrée par le chargement cyclique qui a renforcé le sol autour du pieu. Le taux
d’accroissement de la capacité portante de la résistance en pointe, relativement faible, nous
laisse dire que I’effet de la densité agit plus sur le frottement (en rigidifiant le sol au tour du
manchon) que sur la pointe (diminution du champ de contraintes sous la pointe suite au
mouvement alterné du pieu).

Les images prises sur 3 échantillons de sable d’essai : sable neuf avant essai, sable usé
au voisinage du manchon de frottement et sable usé sous la pointe (Figure 3.5) nous ont
permis de constaté que le sable autour du manchon subira une usure des grains au niveau des
angles (les grains deviennent plus arrondis) mais le sable sous la pointe subira, quant a lui, un
broyage des grains (cassure des grains), ce qui produit un taux d’amélioration de la résistance
en pointe moins important que le frottement latéral.
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e Conclusions

Dans cette partie, on a présenté les résultats des essais cycliques a déplacements
contrélés pour mettre en évidence la dégradation cyclique et étudier 1’évolution de la capacité
portante au cours et apres chargement cyclique.

Pour les essais cycliques realisés sur la sonde @20, les résultats sont présentés en
termes de facteurs de dégradation du frottement latéral et de la résistance en pointe et cela
pour un nombre de cycles relativement faible (N = 100), en réalisant plusieurs séquences de
chargement a amplitudes cycliques variables. Plusieurs parameétres ont été étudiés, a savoir le
niveau de contraintes appliquées, la fréquence de chargement, 1’ordre des séquences cycliques
et I’histoire de chargement. Le phénomeéne de la dégradation cyclique a été bien observé des
les premiers cycles et se poursuit jusqu’a la fin du chargement cyclique réalisé a 100 cycles.

Pour les essais cycliques réalisés sur la sonde @ 36, I’objectif consistait en 1’étude de
I’évolution du frottement latéral et de la résistance en pointe pour un nombre de cycles trés
¢éleve, de I'ordre de 100 000 cycles. Contrairement a ce qu’on s’attendait, au lieu d’avoir une
dégradation continue ou a la limite une stabilisation de la dégradation (palier), il a été observé
un phénoméne nouveau montrant une augmentation du frottement latéral ainsi que de la
résistance en pointe. De ce fait, les facteurs de dégradation définis initialement ont été
remplacés par des facteurs d’évolution qui présentent une phase de diminution et une autre
phase d’augmentation. Ces deux phases ont été interprétées selon un schéma conceptuel qui
explique a la fois le phénomene de dégradation comme étant le résultat de la réduction de
I’épaisseur de ’interface (contractance cyclique largement observé dans la littérature) et le
phénomene de durcissement cycliqgue comme étant le résultat de la dilatance partiellement
empéchée de la zone d’interface. Enfin, L’influence des paramétres significatifs du
chargement cyclique a grands nombre de cycles sur le comportement des pieux, tels que le
niveau des contraintes appliquées, la densité du massif, ’amplitude du déplacement cyclique
ainsi que le type de chargement cyclique (alterné et non alterné) a été présentée.
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CONCLUSIONS GENERALES ET PERSPECTIVES

On présentera ci-dessous les principales conclusions et remarques auxquels on est
arrivés et on proposera également quelques perspectives quant a la poursuite de ce travail de
recherche.

Le travail consistait en I’étude du comportement des pieux soumis a un chargement
cyclique a grand nombre de cycles en utilisant une modélisation physique en chambre
d’étalonnage. Dans ce travail, on s’est intéressé, plus particulierement, a 1’évolution du
frottement a 1’interface pieu-sol, dans le but d’étudier les problémes liés aux comportements
pathologiques de type fatigue des fondations profondes.

Pour mettre en évidence le phénomene de la dégradation cyclique, les essais cycliques
ont été réalisés a déplacement controlé.

Il a été question d’étudier en premier lieu le comportement des pieux sous chargement
monotone en vue de comparer la capacité portante des pieux avant et apres 1’application d’un
chargement cyclique. Les essais monotones ont été réalisés sur deux sondes de diametres
différents, et il a été mis en évidence I’influence des paramétres clés sur le comportement des
pieux sous chargement monotone, tels que la densité du massif et le niveau de contraintes de
confinement. Il a été observé également que le frottement mobilisé sur le fOt est pratiquement
indépendant du diamétre de pieu, dans la marge des diametres étudiés.

En ce qui concerne 1’étude du comportement des pieux sous chargement cyclique, les
essais ont été effectués en appliquant un nombre de cycle de 1’ordre de 100 cycles, en utilisant
la sonde @20, et en appliquant un nombre de cycles élevé, de I’ordre de 100 000 cycles pour
lequel on a utilisé la sonde @36 qui est bien adaptée aux fréquences de chargements cycliques
relativement élevées.

Pour les essais réalisés sur la sonde @20 avec 1’application d’un nombre de cycles
relativement faible, il a été mis en évidence le phénomene de la dégradation cyclique du
frottement latéral et de la résistance en pointe. Il a été observe, particulierement, une forte
diminution du frottement latéral et de la résistance en pointe a partir des premiers cycles et qui
se poursuive jusqu’a la fin de la séquence cyclique. Il a été remarqué que la dégradation est
plus accentuée sur les premiers cycles que sur les cycles subséquents. Il a été mis en évidence
I’influence du niveau de chargement, de ’amplitude du déplacement cyclique et de la densité
du massif. En ce qui concerne la fréquence de chargement, il a été noté que pour les faibles
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fréquences variant entre 0,1 Hz et 1 Hz (domaine quasi-statique), la dégradation du frottement
latéral et de la résistance en pointe n’est pas influencée par cette variation, ce qui nous a
permis de réaliser, par la suite, des essais cycliques a une seule fréquence de chargement.

En ce qui concerne les essais cycliques a grand nombre de cycles réalisés sur la sonde
@36, notre objectif initial était de chercher la fréquence du chargement cyclique & adopter
pour ’ensemble des essais et qui répond a la fois a I’aspect "représentativité’ des sollicitations
réelles et a I’aspect “faisabilité’ des essais permettant d’effectuer un grand nombre de cycles
pendant une durée pratique.

Apres avoir prospecté plusieurs fréquences allant de 0,01 Hz jusqu’a 1 Hz, il a été
constaté qu’il n’y a pas d’influence significative de ce parameétre sur le comportement des
pieux soumis a un chargement cyclique a grand nombre de cycles, pour cette gamme de
fréquences se situant dans le domaine quasi-statique. Suite a un tel résultat, il a été adopte la
fréquence de 1 Hz pour le chargement cyclique, ce qui nous a permis de réealiser les essais
cycliques a grand nombre de cycles dans un temps raisonnable, de 1’ordre de 28H/essai.

Pour le comportement des pieux sous chargement cyclique, il a été remarqué qu’au
début il y a une dégradation du frottement latéral due a la contractance cyclique qui
caractérise le comportement des pieux pour un nombre de cycles relativement faible. Un tel
phénomeéne a été largement observé par plusieurs chercheurs ayant étudié cet aspect que ce
soit au laboratoire ou in-situ. Mais, apres avoir atteint un maximum de dégradation (pour des
milliers de cycles environ), le frottement ne continue pas & diminuer mais au contraire il se
renforce de nouveau jusqu’a la fin de la séquence cyclique. On a défini d’ailleurs des facteurs
d’évolution du frottement latéral et de la résistance en pointe au lieu des facteurs de
dégradation qui ont été utilisés auparavant.

Pour interpréter 1’évolution du frottement latéral durant le chargement cyclique, on
utilisé un schéma conceptuel de comportement d’interface basé sur le principe de la rigidité
constante du sol entourant le pieu, dd a White et Lehane (2004). La premiere phase est
expliquée par le fait que la diminution de la contrainte normale a I’interface est engendrée par
la diminution de I’épaisseur de cette zone (contractance cyclique). Quant a la phase de
durcissement cyclique, cela est expliqué par le phénoméne de la dilatance partiellement
empéchée du sol au niveau de I’interface.

En ce qui concerne 1’évolution de la résistance en pointe durant la séquence cyclique,
ce comportement est interprété par la mise en compétition de deux mécanismes ; la
densification du sable sous la pointe et le compactage par intercalation des grains du méme
sable sous la pointe. Lors de la premiére phase de dégradation, c’est le premier mécanisme qui
prédomine par contre pour la deuxiéme phase du renforcement, la prédominance revient au
deuxieme mecanisme.
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L’influence des paramétres significatifs du chargement cyclique a été également étudiée
pour voir leur effet sur le comportement des pieux pour un grand nombre de cycles. Il
s’agissait du niveau de contraintes appliquées, de I’amplitude du déplacement cyclique, de la
densité du massif ainsi que le type du chargement cyclique (Alterné ou non alterné).

Pour le comportement post-cyclique des pieux soumis a un grand nombre de cycles, il a
été observé une importante amélioration de la capacité portante.

Comme perspectives de recherche, ce travail peut étre poursuivi en traitant les themes
suivants :

- Réaliser des essais cycliques pour un nombre de cycles plus élevé, de ’ordre de 1
million, pour voir la tendance du durcissement cyclique, c'est-a-dire vérifier si on pourra avoir
une stabilisation ou une diminution des efforts mobilisés a la fin du chargement cyclique.

- Realiser des essais cycliques dans les sols fins (argiles).

- Réaliser des essais cycliques sur un groupe de pieux pour examiner 1’effet de groupe
sous sollicitations cycliques a grand nombre de cycles.

- Elaborer des modéles de comportement en tenant compte de 1’effet d’un grand nombre
de cycles sur I’évolution de la capacité portante des pieux.
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LISTE DES SYMBOLES ET ABREVIATIONS

Minuscules latines

d : diamétre de pieu

€min - Indice des vides minimal

Emax . Indice des vides maximal

f : Fréguence du chargement cyclique

s : Frottement latéral

s, i : Frottement latéral initial

s, f : Frottement latéral final

Os, max, 1 : Frottement latéral maximal mobilisé au cycle 1
Os, max, i : Frottement latéral maximal mobilisé au cycle i

Op . Résistance en pointe

Op, f : Résistance en pointe finale

Op, i : Résistance en pointe initiale

Qp, max, 1 : Résistance en pointe maximale mobilisé au cycle 1
Qp, max, i : Résistance en pointe maximale mobilisé au cycle i

Majuscules latines

Cc : Coefficient de courbure des grains (analyse granulométrigque)

Cu : Coefficient d’uniformité des grains (analyse granulométrique)

Ceri : Coefticient d’évolution du frottement latéral au cours du chargement
cyclique
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[mm]
[]

[]
[Hz]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]
[kPa]

[]
[]

[]



Ce q,i

Ce Qii

Dso

Qi
Qr
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: Coefficient d’évolution de la résistance en pointe au cours du chargement
cyclique []
. Coefficient d’évolution de I’effort en téte au cours du chargement cyclique [.]
: Diamétre moyen des grains [mm]
: Coefficient de dégradation du frottement latéral au cours du chargement
cyclique []
- Coefficient de dégradation de la résistance en pointe au cours du chargement

cyclique []

: Coefficient de dégradation de I’effort en téte au cours du chargement

cyclique []

: Facteur de dégradation du frottement latéral apres la séquence cyclique []

: Facteur de dégradation de la résistance en pointe apres la séquence cyclique [.]

: Facteur de dégradation de I’effort en téte aprés la séquence cyclique []
: Facteur d’évolution globale du frottement latéral apres la séquence cyclique [.]

: Facteur d’évolution globale de la résistance en pointe apres la séquence

cyclique []

: Facteur d’évolution globale de I’effort en téte apres la séquence cyclique []
. Indice de densité []

. Intensité de déposition du sable au cours de la pluviation [g/cm?/s]

: Coefficient de poussée des terres au repos []

: Nombre de cycles []

: Charge Cyclique Moyenne [KN]

: Charge Cyclique [KN]
: Effort en Téte [kN]

: Effort en téte initial [kN]

. Effort en téte final [KN]



Q max, 1
Q max, i
Qc
Qi
Qp
Qs
Qr

: Effort en téte maximale mobilisé au cycle 1

. Effort en téte maximale mobilisé au cycle i

: Capacité portante en compression
: Charge limite totale du pieu
: Charge limite de la pointe du pieu
: Charge limite du frottement latéral du pieu

: Capacité portante en traction

Minuscules grecques

Pc

Ps

Pd max
Pd min
G'ho

G\vo

: Amplitude de déplacement cyclique
: Densité des grains solides
: Poids volumique maximal
: Poids volumique minimal
: Contrainte de consolidation horizontal
- Contrainte de consolidation verticale

: Angle de frottement interne du sol

Majuscules grecques

)

: Diamétre de la sonde
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[kN]
[kN]
[kN]
[kN]
[kN]
[kN]
[kN]

[mm]
[]
[g/em’]
[g/em’]
[kPa]
[kPa]

[°]

[mm]
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