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RESUME

Des réservoirs de stockage, situés au
terminal marin de Bejala, ont subi au fil du temps des
désordres affectant considérablement leur exploitation.

Dans 1le cadre de ce travail, deux objectifs
sont visés. Le premier consiste a faire un relevé des
dommages subis par les bacs, a établir un diagnostic et
a tenter de déterminer les causes éventuelles des
désordres apparus. Le second objectif vise a présenter
plusieurs soluticns de reprise en sous ceuvre de ces
réservoirs afin de pallier aux dommages constatés et de
rétablir l'exploitation de ces bacs.

La solution des micropieux, la plus adaptée a
notre sens, a ete detaillée.
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SUMMARY

Three o0il storage tanks located at Bejala
have heen affected by the appearance of some disorders

which hampered their exploitation.

The object of our project is to draw up
firstly the possible causes of these disorders. In the
second place, we will expound several solutions for the
underpinning of the reservoirs in order to restore

their exploitation.

The pile underpinning solution, which is to

our opinion the most suitable one, will be detailed.
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I - INTRODUCTION



La reprise en sous ceuvre est un art treés
ancien gui intervient au milieu de constructions
existantes que ce soit pour edifier un nouvel ouvrage
ou pour renforcer des fondations de batiments déja
construits.

Cet art remonte aux temps les plus reculés ;
en effet, déja a 1l'épogue romaine, des travaux furent
réalisés sur le temple de Porta Capena pour renforcer
des fondations defectueuses sujettes a des tassements.

(51,[(7}.

La reprise en sous oeuvre consiste d'une
fagon générale -

- a renforcer des fondations drouvrages par
augmentation de leur profondeur d'ancrage ou de leurs
dimensions ; 1l s'agit en effet de remédier a une

déficience de ces fondations ou de prévenir des
désordres susceptibles de se produire a la suite de
phénomenes naturels ou de l'exécution de travaux
alentour ; ‘

- a8 agir sur les caractéristiques géotechniques de
terrains meubles ou rocheux en améliorant in situ
leurs propriéteés mécaniques ou hydrauliques par
différentes techniques.

Dans le cadre de notre projet, nous nous
sommes penchees sur l'étude de réservoirs de stockage
de pétrole ayant subi des désorganisations.

Ces désordres, importants, entravant le fonctionnement
du terminal, la SONATRACH a eté amenée a entreprendre
la réfection de ces bacs.

Dans notre développement, nous allons
analyser les differentes causes possibles de ces
désordres ainsi que les différentes solutions pouvant y
remadiar.

Les différents aspects pratiques ¢@e cette
étude ont été etudiés avec le concours des différents
intervenants

- le LTPC , laboratoire de travaux publics du centre,
pour le raprort de sol (données geotechniques),

-~ le malitre d'ouvrage (SONATRACH), a Alger et a Béjala,
aui nous a donné les .renseignements relatifs a
l'expleitation des bacs, leurs caractéristigues, leur
histoire, lieur evolution,



- le maitre d'oeuvre, la societe italienne de
copstruction Bentini que nous avons consultée et qui
nous a donné les informations disponibles a son
niveau.

Dans le deuxiéeme chapitre {(le premier chapitre
étant 1'introduction), nous allons présenter les
ouvrages a reprendre et indiquer leur implantation
géographique dans la région de Bejala.

La description des désordres survenus, les
différentes difficultés rencontrees en cours de projet
ainsi ¢que la recherche des causes eventuelles de
tassement vont étre détaillées dans le troisieéeme
chapitre. :

Les guatriéme et cindguieme chapitres concer-
neront respectivement

- les théories relatives aux différents essais (in situ
et en laboratoire) et aux methodes de calcul
auxquelles nous ferons appel tout au long de notre
travail ; pour développer ces theéories, nous avons eu
recours a un certain nombre d'ouvrages spécialisés,

- les résultats et 1l'interprétation des essais
effectués sur le terrain d'assise a étudier.

Dans le dernier chapitre, nous proposerons
les différentes solutions envisageables pour la reprise
&Il  SOous oeuvre précisant les insuftisances de chacune
d'elles et retenant la plus appropriee et la plus
rentable.

~J



I - PRESENTATION DES OUVRAGES



A. HISTORIQUE

La construction du terminal de Bejaia a é&té
réalisée en deux etapes :

- Construction des bacs du terminal nord en 1959, soit
douze bacs de stockage de 35000 m3 chacun, dont le
réservolr CS.

~ Construction du terminal sud en 1964. Ce terminal est
constitue de quatre bacs d'une capacite de 50000 m3
chacun, dont le R13 et le R21.

La SOPEG (société de transport et de gestion
du petrole), sociéte frangaise gqui a entrepris la
réalisation de ces bacs a poursuivi leur exploitation
jusqu'a la nationalisation des hydrocarbures en 1971.

Chaque bac est implanteé dans une cuvette de
rétention. Cette cuvette permet de retenir le pétrole
en cas d'accident.

Au centre de la cuvette, est disposé un
remblai de tout~venant (galette) sur lequel est fondé
le réservoir.

Tous les bacs sont donc posés sur une
fondation en terre rigoureusement superficielle dite
galette. Le sol d'assise ne presentant pas unte surface
complétement plane et les bacs devant étre au méme
niveau pour qu'il y ait la méme "pression respiration"
lors du pompage (vitesse et mode de chargement pour
tous 1les bacs), les galettes ont des épaisseurs
différentes d'un bac a un autre. Elles varient entre
0,5 et 2 métres. Le seul document datant de 1959 que
nous avons pu nous procurer est d'une importance
primordiale pour 1l'évolution de nos investigations sur
les causes provogquant le tassement.

Il s'agit d'un graphe représentant
1'évolution du tassement de la raobe et du fond en
fonction du temps. Ces mesures de tassement ont é&té

effectuées sur le bac €9 lors de sa mise & l'essai
{chargeé d'eau) [Annexe 3B].

I1 a eté constate qgue poulr une hauteur d'eau
de 4,71 métres, le tassement moyen de la robe a atteint
au bout de vingt jours de mise en charge une valeur de
7,5 c¢entimétres et pour une hauteur chargée de 13,5
métres, les affaissements enregistrés ont £€té de 14,5
centimétres pour le pourtour et de 31 centimétres pour
le centre du tond, et ce un mois et demi aprés la mise
en charge du réservoir. On peut aisément conclure que
les tassements sont apparus immediatement aprés la



phase de construction.

Tous les bacs du terminal ont subi des
tassements depuis leur realisation jusgu'a ce Jour.
Néanmoins, on remarque gque certains bacs se sont
affaissés plus que d'autres. Nous essaierons d'analyser
les raisons de ces differences d'affaissement au
chapitre suivant.

Bien dgque tous les bacs aient subi des
deésordres, la réfection de trois assises seulement sur
les seize du terminal a €té entreprise.

En effet, la SONATRACH ne peut intervenir sur
tous les bacs en méme temps pour deux raisons, 1la
Premiére est liée au colit important d'une reprise en
sous oeuvre, la deuxieme est a imputer & des considéra-
tions d'ordre économique, 1l'exploitation ne peut E&tre
arrétée gque lorsqu'il y a urgence.

Parmi les trois bacs actuellement en répara-
tion, deux en sont & leur deuxiéme remise en é&tat : Le
réservoir C9 a eté immobilisé en 1977 car il présentait
des fuites. Une entreprise hollandaise a pratiqué le
reprofilage du fond en remplacant la galette déformée
par une couche de gravier. Nous n'avons pas pu avoir
plus de détails sur les travaux effectués. Il a &té
constaté, par la suite, que le bac C9 a continué de
s'affaisser aprés sa remise a niveau.

En 1981, 1l'affaissement et l'ovalisation que
prit la robe du bac R21 empécha le coulissement du toit
flottant, ce qui affecta le joint d'étancheité, des
désordres furent a craindre, le plus inguié&tant étant
que le toit incliné, submergé de liquide, plonge sous
le poids de celui-ci. C'est ce qui arriva a un autre
bac pour lequel les réparations durerent gquatre ans.

Lors des travaux sur ce bac, les ingénieurs
découvrirent gque le fond é&tait également en trés
mauvais état, presentant des creux importants (dispari-
tion de la conicité initiale} et des points de corro-
sion provoguant des fuites. Il fut par conséguent
nécessaire, en plus du reprofilage, de changer le fond.
Pour des raisons de securité, on coula une dalle de
béton sur l'ancien fond et on posa le nouveau fond sur
cette dalle. .




B. DESCRIPTION ET MODES D'EXPLOITATION DES BACS
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: Les ouvrages a reprendre sont implantés dans
le terminal marin de Béjala. Ce sont des réservoirs de
stockage de pétrole brut qui ont subi des affaissements
et des ovalisations. Ces deésordres ont tendance a
s'accentuer au fil du temps a cause de la médiocrité du
terrain.

Ces reéservoirs sont metalliques. Ils sont
constitues d'une robe, d'un fond et d'un toit flottant.

Caractéristiques des bacs de stockage

- Terminal sSud : Bacs R21, R13.
Ces reservoirs d'une capacité de 50000 m3, ont
un diametre de 67 métres et une hauteur de 14
metres.

- Terminal Nord : Bac C9.
Le bac €9 de 56 métres de diamétre et de 14 métres
de haut a une capaciteée de 35000 m3.

L'implantation des bacs des deux terminaux
est illustree sur les figures ci-aprés (fig.1,2).

B.2. Mede d'explojitation des bacs de stockage

Le mode d'exploitation des bacs n'a pas varié
dans le temps. Il en est de méme pour les produits
stockés. Nous distinguons deux phases

1. Chargement des bacs

Le pipe acheminant le pétrole a un débit de
1850 m3/h.
Le temps de chargement des bacs est de

- Bac R21, R:i3
Ces bacs ont une capacité C egale 3
C = 50000 m3.
d'oll le temps de chargement t1l
50000
tl = — = 27 h.
1850

~ Bac (9
Ce bac, de 35000 m3 de capacité, a un temps
de chargement t2 égal a




35000
£l = e = 19 h.
1850

Le terminal marin est approvisionné d'une
maniére continue des differents points de production
(Hassi Messaoud) et de stockage (Haoud el Hamra). Les
bacs sont remplis a raison de 15000 t/j soit les trois
quart du bac par jour.

2. Dechargement des bacs

Le dechargement des bacs est fonction du type
de pétrolier a charger.

Le temps de dechargement est fonction du
debit maximum du péetrolier (exemple : certains
pétroliers acceptent un débit de 5000 m3/h pour une
capacité de 50000 m3 ce qui correspond a un temps de
déchargement t e€gal a : t = 10 h).

La quantite de petrole vidangée dépend de 1la
capacite du bateau. Il arrive souvent que le bac ne
soit pas totalement vide une fois le pétrolier chargé.

En general, 1la hauteur du liguide restant
dans le bac est d'environ 5 m (poids mort).
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C. SITUATION GEOGRAPHIQUE

T e L e T e Y

Béjala est une ville limitée au nord par la
vallee de 1'oued Soummam tandis que la mer s'étend du
nord a l'est.

Une ligne de crétes de 500 metres d'altitude
joignant le djebel Gouraya a l'est au djebel Arbalou a
l'ouest sépare deux regions naturelles bien distinctes.

Au nord de la crete orographique Arbalou-
Gouraya, la region est profondément decoupée par de
nombreux oueds. Les reliefs constituent des massifs aux
pentes abruptes.

La c¢dte nord est trés découpée ; les greés
forment des caps et des falaises tandis gue les marnes
et schistes donnent des criques avec des plages de
sable et de galets. :

Au sud, un pays schisteux mollement ondulé
s'étale jusqu'aux reliefs gréseux de Sidi Boubraham et
de Manchar Trilast. Ces reliefs sont couverts de
chénes-lieges et de maquis trés degradeés.

Les ouvrages taisant l'objet de notre étude
(réservoirs du terminal marin de Béjaia) sont situés au
sud de la wville sur la plaine alluviale de 1'oued
Soummam, prés de la 1ligne «c¢otiere. Le site est
délimité, a l'ouest par la route nationale RN9, au nord
par l'oued Essghir, & l'est par le golf de Béjaia, au
sud par l'oued Soummam. (Voir plan de situation
géographidque Fig.4).

4 l'embouchure de l1l'oued, 1le niveau de la
nappe est seulement & quelques metres au dessus de la mer.

Il est a noter que la topographie de 1la
région est plane.

10
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D. CONTEXTE GEOLOGIQUE

—— Aty W A G e e ———

La c¢onsultation de la carte géologique nozé
de la region de Bejaia (échelle : 1/50000) montre que
le sol est de formation géologique récente. (Voir carte
géologique fig.5).

Les terrains en surface appartiennent aux
dépdts alluvionnaires (terrains sédimentaires ad'éage
quaternaire} de l'oued Scummam : alluvions anciennes
constituées de sables alternés comprenant des niveaux a
granulométrie fine (limons et argiles) a phases
marecageuses. .

En protfondeur, les roches de la sub-couche
marneuse représente la continuation du terrain sous les
dépdts gquaternaires. Pour les couches plus profondes,
gui intéressent surtout le géologue, nous Jjolignons en
annexe une coupe geclogique que nous avons effectuée
dans la zone étudiée. [Annexe 4B].

12
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A. GENERALITES :

a. Introduction : f[11)

Avant d'étudier les sinistres bouvant survenir
dans les fondations et ouvrages, il convient de définir
les tassements qui, engendres par certains rhénoménes,
Provoquent des desordres.

Le tassement est upe diminution de volume du
sol dbe a 1'application d'une charge,

Il existe deux types de tassements : les
tassements différentiels et les tassements d'ensemble.

@4.1. Les tassements differentjels :

On  est en preésence de tassements différen-
tiels lorsque certaines parties d'un ouvrage s'enfon-
cent plus que d'autres.

Lorsqu'ils dépassent une certaine ampleur,
ces tassements engendrent dans la construction des
fissures obliques.

a.z.ngLiﬁﬁim_e_nLﬁﬁ_'ﬁll&mb_lgr

Ce type de tassement n'est dangereux que
lorsqu’il s'accompagne de faux aplomb,

Ces faux aplombs peuvent étre dus
= S0it & l'hétérogenciteé duy sol sous 1l'ouvrage.

- so0it a des tassements miniers (cas classiques
d'inclinaison de maisons) .

Les tassements et les sinistres gu'ils
engendrent dans les ouvrages sont dus a trois causes
prédominantes Provogquant les 2/3 des désordres
enregistreés. :

b. Différentes causes de sinjistres .

b.1. Des remblais insuffisamment tasses, fécents, mal
compactés ou dont le Cassement a été accéléré par une
venue d'eau accidentelle oy saisonniére provequent un
sinistre sur quatre.

14



b.2. Les wvenues d'eau présentent des consequences
catastrophiques pour beaucoup de terrains : remblais,
terrains argileux dont les caracteristiques sont
profondément affectées par l'eau. Elles entrainent un
sinistre sur cing.

b.3. 51 le terrain presente des caractéristiques
hétérogénes dans la zone considérée ou si les
fondations ont été réalisées i des niveaux différents
sans precautions particuliéres ou encore si plusieurs
types de fondations ont été reéalises sous un  méme
ouvrage sans etude approfondie, on est en présence de
fondations hetéerogénes qui provoguent selon les
statistiques un sinistre sur cing.

D'autres causes sont également a citer

b.4. De nombreux désordres peuvent étre causés par un
terrain tres compressible. En effet, la construction ne
peut résister ou s'‘adapter sans dommages aux tassements
différentiels qui apparaissent. '

b.5. Les fondations sont rendues sensibles au gel et &
l'affouillement par les eaux lorsqutelles ne sont pas
ancrées a une profondeur suffisante.

b.6. La construction sur un sol instable provoque un
accident sur douze, qu'il s'agisse de galeries de mines
ou de carriéres non consolidées.

Nous detaillons ci-aprés quelgues unes de ces
causes

1. Fondations ou ouvrages sur remblai

Certains remblais sont particuliérement
dangereux dans leur tassement, ce sont -

* Les remblais récents

Meéeme compactés convenablement lors de 1leur
mise en place, ces remblais n'ayvant pas pris leur
assise definitive (acquise aprés plusieurs années) se
tassent,

* Les remblais d'cpai . |

Le tassement dans le remblai augmente avec
l'épaisseur de ce dernier, '

81 la construction repose sur des remblais
d'épaisseur variable, il y a apparition de tassements
différentiels importants. Il faut donc étudier 1la
rigidité de 1'ouvrage et sa stabilité d'ensemble.

Nous citerons comme exemple la tour de Pise
qul a subi des tassements difféerentiels importants.
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* remblais surmontant up Lerrain compres-

sible :

Disposer des remblais sur des terrains
constitues de tourbes, de vases molles, d'argile &
forte teneur en eau, donc trés compressibles, contribue
a augmenter l'amplitude des tassements : 2 m de
remblais exercent une pression supérieure a 0,3 bars
valeur qui peut ne pas étre admise pour des terrains
trés compressibles.

Il découle de «ce que l'on vient de dire
dqu'une construction sur remblai n'est realisable que si
le remblai est homogeéne, d'épaisseur sensiblement
constante surmontant un terrain solide et si 1l'ouvrage
est rigidifié.

2. Quvrages sur terrains Lres compressibles

Il est possible de construire sur un terrain
compressible. Il est néanmoins nécessaire d'effectuer,
au préalable, une reconnaissance des différentes
couches du terrain, la profondeur de la reconnaissance
dépendant du poids de l'ouvrage (plus le batiment est
lourd, plus la reconnaissance est profonde) mais
€galement de l'emprise du batiment au sol (exemple : un
atelier de 120 m % 120 m, comportant des semelles de 4
m2 tous les 25 m est, & priori, gquel que soit le taux
de travail, moins susceptible de tasser qu'une tour de
20 niveaux dont l'emprise au sol n'est que de 20 m x 10
mj.

Il n'existe pas de regle empririque pour
déterminer la profondeur des sondages.

Ces investigations ont pour but de
reconnaitre 1'importance et la régularité des couches
de terrains rencontrés et de tixer l'amplitude
approximative des tassements, le plus dangereux n'étant
pas le tassement lui méme, mais ses variations
pPossibles d'un point a un autre.

3. Désordres dis & dss venues d'eay :

Un autre probléme trés important réside dans
les désordres provoqués par la présence d'eau.

En effet, certains terrains sont modifies
d'une fagon considérable par des venues d‘eau : ce sont
les schistes, les marnes, les vases, les tourbes et lec
argiles.
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Nous insisterons, d'ailleurs, sur ces
derniéres (les argiles) a cause des deux dangers
qu'elles présentent : le gonflement et le tassement.

Les accidents sont dis principalement aux
tassements et aux argiles gonflantes. En effet,
certaines argiles surconsolideées, mises en présence
d'eau, absorbent celle-ci par capillarité et augmentent
de volume et inversement, ces argiles peuvent perdre
cette eau en periode de sécheresse par dessication et
diminuer de volume {retrait).

Les eaux peuvent etre superficielles ou
profondes (nappes souterraines).

* Parml les eaux superficielles gqui peuvent
provogquer de facheux effets, on rencontre ;

- Les eaux de ruissellement, lorsqu'elles ne saont pas
collectées et evacuées loin des fondations (de
1'ouvrage).

- Les eaux pluviales, lorsqu'on les laisse ruisseler
(absence de gouttiéres) ou lorsque leur évacuation
s'effectue trop prés du batiment.

- Les eaux usées, en cas de rupture des canalisations
qui les véhiculent, ou lorsque les joints des tuyaux
e sont pas étanches.

* Les eaux profondes {nappes souterraines)

Lorsqu'un terrain argileux est baigné par une
nappe profonde, l'eau remonte par capillarité dans le
sol, il s'etablit a chagque niveau un équilibre entre
l'eau qui arrive par remontée capillaire et celle gui
part par éevaporation. Certaines circonstances peuvent
modifier cet equilibre.

- Une modification des coenditions d'évaporation
superficielle : ce phénoméne est freéquent dans les
pays trés ensoleillés. En effet, la construction d'un
ocuvrage modifie 1'équilibre en eau du sol en limitant
1'évaporation (effet de parasol). La teneur &n eau
sous le batiment augmente, le sol gonfle et, <&tant
donné que le bitiment est limité a la periphérie par
les effets de 1l'évaporation latérale, il peut en
résulter d'importants désordres si le batiment n'est
pas fondé profondement.

- Une variation de la nappe phréatique : en .effet lors
de 1l'abaissement du niveau de la nappe, 1la pression
dans le terrain augmente, car la densité du sol
immerge est inférieure a celle du sol non immergé,
Cet accroissement de la pression peut provoguer de
nouveaux tassements. Ceux-ci peuvent atteindre des
valeurs tres importantes si le terrain abandonné par
les eaux est constitué d'argile (sol compressible).
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B. DIFFICULTES RENCONTREES AU COURS DE L'ETUDE

AL TR MR M A e Em e v T R R G e A A e e e SN e mm A A MR M R Em e e e M e o —

Les travaux de reprise en sous oeuvre sont
généralement plus difficiles a aborder ' qu'une
construction nouvelle. '

En etffet, pour la reprise en sous oceuvre, la
construction existe avec des fondations qui ont &té
realisées aprés un choix et une étude réfléchis.

Avant de& songer a la technique de reprise a
entreprendre, il faut d'abord essayer de déterminer les
facteurs qui ont engendré la nécessité d'une reprise,

Il se peut que les fondations aient &té
realisées aprés une étude insuffisante {absence de
sondages, de donnees geotechniques).

Il est également possible que des désordres
soient apparus pour des raisons indécelables et/ou
imprév;sibles au moment de la realisation de 1'ouvrage.

La phase préparatoire de toute reprise en
Sous oeuvre consiste &a rechercher ces différentes
causes qui sont plus ou moins difficiles & cerner selon
les cas.

Pour mener a bien une telle opération, une
enquéte s'impose. Cette engquéte nécessite des données
sur lesquelles se baser (résultats geotechniques,
contrdle des affaissements, ...) et des @ssais
accompagnant les recherches pour confirmer ou infirmer
les différentes hypothéses €mises. :

Alnsi, 11 est nécessaire de mettre en place
des appareils de mesure permettant de suivre
l'évolution de l'ouvrage & partir de sa mise en service
ou  tout au moins a partir du moment oli 1'on constate
les premiéres desorganisations, et ce afin d'élaborer
un diagnostic complet.

Pour ce gqul nous concerne, il a até
extrémement difficile de faire 1l'eétude pathologique des
bacs, étant donné qu'aucun contréle des affaissements
n'a eté effectué durant toute la periode précédant les
travaux de reéfection. .

En effert, l'evaluation des affaissements
différentiels COnstates a l'aide d'une lunette
topographique n'a été faite que lorsqu'ils ont rendu
impossible l'exploitation des réservoirs.

Il faut signaler €galement gu'aucune mesure
piézométrique n'a jamais été faite ni avant ni aprés
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constatation des deésordres. Nous n'avons donc en notre
possession aucun moyen de determiner le degré de
consolidation du sol, d!'évaluer le tassement total
probable et le temps nécessaire pour l'atteindre.

Ces données font défaut parceqile la
maintenance ne fait pas l'objet d'une action programmée
et systématique, 1les travaux de réfection ne sont
entrepris, reserveoir par réservoir, que lorsque
l'exploitation est rendue impossible par les désordres.

C. EVOLUTION DE LA REFLEXION POUR DEFINIR LES CAUSES DU

Les bhacs du terminal de Béjala ont é&té
construits cdans les anneées 1960 (1959-1964). Les
refections sur les bacs n'ayant commenceé gu'en 1975,
nous avons éete ameleées a pensel que les tassements
n'etaient apparus que tardivement ; en effet, nous
n'étions en possession draucun document concernant 1la
vie de ces bacs.

Plusieurs eventualités etalent a envisager
- Il Y avatit eu un changement dans le mode
d'exploitation des bacs (remplacement des pompes,
modification des debits en charge et en décharge).

- Des modifications de la structure du sol é&taient
apparues a la suite d'un asséchement du sol ou d'une
variation subite du niveau de la nappe phréatique.

En effectuant des recherches plus approfondies
auprés de la Sonatrach, nous avons appris que le mode
d'exploitation etait resté inchange dans le temps et
que des tassements assez importants étaient apparus sur
tous les bacs [voir annexe 3B] mais a des degrés
différents juste apres la mise en charge. '

Cela nous a amenées A& penser gue les
tassements enregistreés etailent principalement dis

- &4 la nature du sol (sol trés compressible et vaseux).
- a la fatigue de ce dernier sous 1'influence des

cycles de charge et de décharge, ces cycles avec le
temps pouvant entrainer la rupture.

- a la fondation choisie (galette), ce type de
fondaticon n'étant pas le plus approprié pour da tels
sols.
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Il est a noter que les tassements constatés ne
sont pas uniformes mais differentiels.

Dans un premier temps, il nous a été affirmé
gue seule la robe avait tassé et ce pour tous les bacs.
En fait, <ceci n'est valable que pour <certains bacs
(R21, C€9) , en effet, pour d'autres, le fond a
également subi des affaissements et ne preésente plus sa
conicité initiale.

Ces recherches, que nous avons effectuées

- a Alger aupres du maitre d'ouvrage (Sonatrach), du
CTC (bureau de contrdle technique) chargé du suivi
des travaux, et du bureau d'études chargé de la
reprise en sous oeuvre,

- & Béjaia, egalement a la Sonatrach et sur le chantier

nous ont peimis de collecter un certain nombre de
renseignements, desquels nous avons pu déduire les
causes éventuelles de tassement.

D. DESORDRES CONSTATES

- e - — o N =

Sulte aux perturbations ayant affecté 1'ex-
ploitation des réservoirs, des mesures d'affaissement
ont été effectuées a l'aide d'une lunette topographique
[annexe 3A fig. 1 & 3].

Des lectures faites autour des bacs et & leur
centre ont revélé qu'ils avaient subi des tassements
importants tant sous la robe que sous le fond.

La robe, influencée par les affaissements du
sol sous-jacent, a subli des déformartions et des
ovalisations importantes.

Le toit ne pouvant plus coulisser librement,
des frictions sont apparues entre les parois du bac at
le toit flottant, altérant ainsi le joint d'étanchéité
et genant le mouvement du toit flottant en charge et en
décharge.
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Le tassement de la galette sous le fond du
bac R13 a engendré une deformation de celui-ci, 1lui
faisant perdre sa conicite initiale (pente suggérée
1/120). [14].

Cette inclinailison est nécessaire pour
T Compenselr en partie le tassement gul risque d'étre
plus important au centre,

- 1l'évacuation de 1l'eau (eau de pluie, eau contenue
dans le peétrole),

- le& nettoyage de la boue de pétrole accumulée au fond
du bac.

La stagnation des eaux formant des flaques
dans les parties creuses du fond a pProvogue la
corrosion des téles constituant le fond et par suite
des fuites de pétrole. Ces tulites sont sgalement diec &
l'endommagement des soudures (fond-pareci) lors des
deéformations.

Notons egalement que les héquilles soutenant
¢ toit flottant (au nombre de 78 poulr les bacs R21 et
13 et &€ pour Le C9%) ont des longueurs foncticn de
"inclinaison du fond, et legs modifications subies par
€s tdles du fond ont engendre des perturbations dans
& toit.

E. CAUSES‘PROBABLES DU TASSEMENT

D'apres les études et les sondages effectués
sur le terrain du terminal marin de Béjala, nous
pouvons déterminer les callses eventuelles des
tassements gu'ont subis les 3 bacs a 1l's&tude.
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a. Nature du sol de fondation

La plaine de Beéjala est constituée de
sédiments considérés, du point de vue géologique, d'un
dge trés recent. Ils n'ont pas encore subi une consoli-
dation compléte sous leur propre poids. Les c¢ouches
superficielles, constituées d'argile, doivent é&tre
considérées avec la plus grande preécaution, en effet
ces couches seront affectees par de futurs tassements
naturels accelerés du fait de l'application des charges
concentrées des bacs. Les essais de laboratoire effec-
tués sur des échantillons d'argile preélevés a proximité
des reéservoirs, ont permis d'identifier cette argile
comme étant wune argile plastique (Ip = 18 %) et de
faible résistance {Cu = 0,15 bars).

La capaciteé du sol a reprendre les charges
est d'autant plus faible que le sol est immergé. Le
site <considéré etant constitué d'une argile saturée
soumise a des charges élevees dles aux poids propre du
réservoir (robe + liquide), les tassements susceptibles
de se produire dans le temps sont donc importants.

Le sol de fondation est un sol treés
compressible dans lequel sont apparus des affaissements
en surface de difféerentes amplitudes sous un méme bac.

Les desordres constates sont certainement Ads
a l'incapacite de l'ouvrage de résister ou de s'adapter
sans dommages aux tassements différentiels.

Ces tassements differentiels doivent étre dis
- au degre de plasticiteé de chaque argile,
- a la variation de l'épaisseur de la couche d'argile.

b. Type de fondation utilisé et mede d'exécution

La fondation realiseée pour la reprise des
bacs est une tondation rigoureusement superficielle.

Elle est constituee par une couche de tout-
venant compacté d'épaisseur variable d'un bac & un
autre, tres mince pour le bac C9.

Nous pouvons imputer les tassements soit au
mauvals compactage (non uniforme} de la galette soit a
sa faible épaisseur. Nous pouvons aussi attribuer ces
tassements au fait que le sol constituant ‘cette galette
ne soit pas de bonne gqualité ; en effet, ceci a é&té
constaté pour le bac €9 dont la galette est constituée
par un seol d'apport, autre gue du tout-venant, de
faible resistance. .



De plus, le scl étant de tres faible portance
et tres compressible, ce type de fondation n'est pas le
Plus approprieé. ‘

c. Presence d'eau

D'apres les sondages effectués sur site, le
terrain d'assise est un terrain argileux vaseux dont
les caractéristiques peuvent étre fortement modifiées
par la presence d'eau.

Le niveau de la nappe phreatique étant a 1la
surface, 1l'effet de 1l'eau sur ce sol n'est donc pas
négligeable.

Les tassements constatés peuvent &tre dils 3
la dissipation de cette eau soit par dessication soit
par un processus de consolidation. Les tassements
résultant de ce Pprocessus sont des tassements
différentiels du fait que la dissipation de la pression
interstitielles ne se fait pas d'une maniere uniforme
sous le bac. En effet, la zone périphérique du bac est
beaucoup plus drainante gue la partie centrale (fond)
lors de 1'application de la charge sur 1le sol, une
répartition de contraintes s'effectue sous celle-ci et
si 1l'on considere la répartition de contraintes selon
Boussinesqg, la zone centrale de sol sous l'ouvrage est
la plus sollicitée. La couche compressible reposant sur
un substratum imperméable, 1'évacuation de 1l'eau se
fait donc latéralement.

La dissipation de la surpression intersti-
tielle dans 1le sol sur la périphérie engendre son
tassement, il n'y a donc plus contact entre le sol et
le réservoir a ce niveau, tandis qgue dans la partie
centrale, le sol n'ayant pas atteint le méme degré de
consolidation, 1le reéservoir est maintenu vers le haut
par la surpression toujours active.

La galette repose donc¢ sur une assise de
diametre réduit, ce gqui provogque l'affaissement des
parois et pesut méme entrainer la rupture du bac.

d. Variation du niveau de la nappe phératique

La proximité de la mer et de l'oued Soummam
fait, que le sol est constamment immergé.' Néanmoins,le
niveau de la nappe phréatique varie entre 0 et 2 m
selon les saisons.

L'abalssement de la nappe lors de la période

séche provoque une augmentation des contraintes dans le
sol. Cet accroissement de la pression engendre des
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tassements pouvant atteindre des valeurs trés
importantes,

€. Mode de chargement

La frequence des c¢ycles de <charge et de
décharge lors de 1l'exploitation des bacs [chap.II.B.2)
peut avoir provoqué, dans le temps, la fatigue du sol
entrainant sa rupture et, par conséguent, des
désorganisations dans la structure.

f. Infiltrations de petrole dans le sol

. Parmi les tassements constatés a la
peripherie du bac (robe), certains sont plus importants
que d'autres. Ils se situent au niveau des orifices

destinés a l'évacuation des déchets de pétrole.

Des sondages restreints, (faible profondeur)
effectués a ces emplacements, ont montré que le sol
initial avait eté remplacé par une masse visqueuse.

Par ailleurs, les tassements peuvent aussi
avelir eteé occasionneés par des infiltrations de pétrole
diles aux fuites aux points de soudure.
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1. SONDAGES : [2]),[13},([15]
a. JIntroduction

Les sondages représentent des méthodes de

reconnaissance geéoclogique et geéotechnique trés
importantes grice aux renseignements qu'ils
fournissent.

Etant la partie la plus onéreuse d'une
opération de reconnaissance, il convient d'arréter
Jjudicieusement leur implantation, de préciser la
profondeur de sondage et de déterminer 1'outil de
perforation adégquat.

Les sondages dans le génie civil sont treés
‘importants ; en effet, ils permettent de
- déterminer les couches lithologiques du terrain.
- connaitre le niveau de la nappe phreatique.
- déterminer a quelle profondeur se situe le substratum.

L. Profondeur de Treconpaissance et nombre de
Sondages

La protondeur de reconnaissance est théori-
quement égale a la profondeur de sol influencée par une
surcharge disposée a la surface. Elle est, en général,
égale a deux fois et demie la plus petite largeur de la
surface chargée (les contraintes a ce niveau sont a peu
prés nulles), il faut donc reconnaitre les sols Jjusqu'a
cette profondeur.

Neanmoins, 1le bon sol se situe généralement
au dessus de cette profondeur et il n'est pas néces-
saire d'aller aussi bas.

Dans ce <cas, les indications géologiques
permettent de savoir si le bon sol n'est pas constitué
Par une couche mince surmontant un mauvais sol.

Les premiers reéesultats obtenus nous rensei-

gnent sur le nombre de sondages a4 effectuer. S8i une
maille 1lache (sondages assez eloignés les uns des
autres) indigque partout le méme sous=-sol, on peut se

limiter aux sondages déja faits. Si au contraire, 11l
apparait des anomalies, 1l est nécessaire de réaliser
d'autres sondages {plus rapprochés) pour une‘meilleure
reconnaissance.

c. Tvypes de sondades

Il existe deux types de sondages



¢l. Les forages destructjifs

Ces forages rapides permettent le prelevement
d'échantillons remaniés. Ces échantillons permettent
l'identification des solsg (granulométrie, limites
d'Atterberg...). Par contre, la teneur en eau ne peut
étre déterminée que si le préléevement a été effectué 3
sec et que les échantillons ont été isolés dans des
gaines étanches, Il est A& noter que les essais
mécaniques ne peuvent en aucun cas étre effectués sur
de tels échantillons.

c2. Les N avec prelevement d'échantillons
dntacts

Le sol extrait de cette fagon ne voit pas son
état et sa structure modifiés. Dans ce cas, 11 faut
recourir a des carottiers spéciaux et prendre des
précautions supplémentaires pour la protection de
1'échantillon (paraffinage, éviter toutes sortes de
vibrations,..}).

Etant donné le prix élevé de cette operation,
il est rare qu'un sondage soit fait de cette maniére
sur toute sa longueur. Les carottes ainsi obtenues
beuvent &tre soumises & tous les essais de laboratoire
(essais mécaniques, essais physiques...).

d. Techniques de sondaae
Il existe plusieurs techniques de sondage

(Différents types d'outils ainsi que le
schéma d'un atelier de carottage sont représentés sur
les figures 1,2,3,4,5,6).

dl. Sondage & percussion ou battage

Cette méthode de sondage est la Plus ancienne
et aussi la plus simple. L'appareillage est constituyé
d'un trepan suspendu a un cable, Le mouvement
alternatif du trépan est assure par un balancier ou un
treuil a chute libre.

On obtient ainsi la destruction de la roche
et l'avancement du trou.

d2. Sondage a rotatiop

Ce systeme de sondage est le plus utilisé. 11
consiste a transmettre & 1'outil un mouvement de
rotation (couple) pour assurer le découpage du terrain
et une poussee pour en assurer la peénétration.



On distingue selon le type de l'outil
- Le forage a la tariére simple ou continue.
- Le forage au tricdne et le carottage.

d3. Sondage & roto-percussion

Ce proceéde consiste a appliquer a l'cutil de
forage un couple de rotation et une énergie de frappe.

e. Fluide de forage

Le role du fluide de forage est multiple
- Nettoyer le trou en remontant les déblais du forage.,
- Favoriser 1'avance de l'outil en nettoyant 1l'espace
qul existe entre les dents de celui-ci, évitant ainsi
le bourrage. .
- Refroidir et lubrifier 1l'outil et le train de tiges.
- Bviter les cboulements en terrains non cohdérents.
- Eviter les resserrements en terrains gonflants,
- Limiter les venues ou pertes d'eau.
- Ne pas géner l'interprétation géologique,
- Limiter la corrosion de l'outillage.

Dans de nombreux cas, le fluide le plus
utilisé demeure l'eau. Dans les couches sédimentaires
ot les horizons argileux et marneux sont abondants,
l'eau se mélange rapidement a l'argile du terrain et le
forage se fait donc a la boue.

f. Présentation des résultats de sondage

La realisation d'un sondage sur un site
quelconque donne lieu a l'établissement des documents
suivants

f1. Cahier de chantier

Le chef sondeur tient a jour ce document
retragant 1l'histoire du sondage, il Y consigne les
différentes observations faites au cours du sondage et
le tient a la dispesition du maitre d'ceuvre.

Les observations notées concernent

- La vitesse d'avancement permettant de situer
grossiérement 1l'interface des couches {changement de
compaciteé). .

- Les incidents (rupture d'outil, carottier, laissé au
fond).

- Les pertes ou venues d'eau. ,

- L'instrumentation et le changement d'outil.

- Les résultats d'essais (SPT, essais d'eau, pressiomé-
trej. ’



f2. Feuille de sondage

L'ingénieur chargé du suivi des opérations de
sondage établit un document de synthese gui sera remis
au maitre d'oeuvre et qui comprend les indications
suivantes
- Identification du chantier (identite de 1l'entreprise
de sondage, désignation du chantier, numéro de
sondage repere sur le plan de situation, date de
debut et de fin de forage}.

- Appareillage (méthode de forage, type d'outil,
dispositif d'enfoncement, diamétre des trous...).

- Coupe Proprement dite (niveau de prélévement,
pourcentage de carottage, identification rapide des
couches, niveau de l'eau...}.

£3. mn:;l:m

Les carottes acheminees vers le laboratoire
sont suivies d'indications pour faciliter leur repérage
- Longueur de la carotte extraite. '
- Longueur de la carotte conservee,

- Orientation et cote des téte et pied de la carotte.

- Type et caracteristiques du carottier.

- Vitesse et effort de fongage.

- Longueur d'enfoncement du carottier (si elle est
superieure a la 1longueur de la carotte extraite,
celle-ci est comprimee).
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A.2. PRESSIOMETRE DE MENARD : [4],[5)

Manomdétre

prime
CONTROLEUR
PRESSION YOLUME

Tubulures plostiques .
concentrigues

TNTR TN INTSTN

Cellule de gards

N

NN SN

SCNDE Celgul.e de mesure Y

Cellule de gurdas

\

— Schéma du pressioméire. R
a. Intredyction

Le principe du pressiométre a ete trouvé dés
1930 par Koeglr et Sheidig. Ce n'est qu'a partir de
1957 que Ménard a donneé un large essor a ce procédé de
reconnaissance,

Cet essal 1n situ est tres utilisé car il
permet de determiner de nouvelles caracteristiques
(pression limite, module de déformation ‘pressiométri-
que) gui sont en relation directe avec le taux de
travail d'une fondation.

L'interét de cet essai de chargement est
qu'il ctraduit le comportement d'un volume appréciable
de terrain en place. Les paramétres physico-mécaniques
gue l'on en dédult ont de bonnes chances de représenter
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le comportement en place du matériau.

Les methodes de calcul établies pour cet
essai se trouvent libérées, par leur generalité, de la
distinction entre sols pulvérulents et sols cohérents
sur laquelle butent les formules d'interprétation de
plusieurs essais.

b. Principe de l'essai

L'essal pressiomeétrique est un essai in situ.
Il consiste en une mise en charge latérale du terrain
au moyen d'une sonde dilatable descendue dans un avant
trou sensiblement de méme diamétre.

Cet avant trou doit étre realisé avec
beaucoup de precautions car il ne doit pas modifier les
caractéristiques du sol.

On applique une pression interne croissante
afin de dilater la sonde radialement et onh mesure les
variations de volume de la cellule centrale : & chaque
palier de pression, on mesure le volume de la cellule
15s, 30s et 60s apres la mise sous pression.

Il comprend trois €léments principaux

cl. Le contréleur pressign/volume (CPV)

Il comprend un systéme de mise en pression et
de contrdéle. La pression a l'intérieur de la cellule
centrale et des deux cellules de garde ainsi que de 1la
bouteille de gaz comprimé (CO2 en geéneral) est mesurée
& 1l'aide de manométres (trois en général).

c2. La sonde pregsiométrigue

Geneéralement de forme cylindrique, elle est
destinée a étre introduite dans le sol.

La sonde est constituée de trois cellules
souples agissant simultanément sur les parois du forage
lors de leur mise en pression.

Les deux cellules de garde éncadrent la

.celllule de mesure de fagon a appliguer une pression

uniforme dans le sol. La cellule centrale constitue la
partie active de la sonde.

Le volume a vide de la cellule, constant, est
de 593 cm3. ‘
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'¢3. Les tubuylures de liaison

En cuivre ou en plastique, elles relient la
sonde au CPV et permettent la circulation des fluides
(eau et gaz).

d. Repreégsentation des reésuyltats

Les resultats obtenus a savoir pressions et
variations de volume se traduisent par plusieurs
courbes

dl. Courbes brutes
* Lourbe d'étalonnage

Elle est tracée sur un graphe en coordonnées
rectangulaires. A cette courbe correspond l'essai a
vide, elle permet de définir la pression Pi nécessaire
pour dilater la sonde cd'un volume Vm sans étreinte
extérieure.

On dispose en abscisses la pression Pi lue
sur le manometre et en ordonnées le volume Vm
correspondant mesure 60s aprés la mise en pression
(V60Q).

* Courbe pressiométrique bhrute
On represente sur le graphe, la courbe

V=£(Pm), Pm étant la pression lue sur le manométre. on
remarque qu'elle se décompose en trois parties

a. lére partie : on remargque que 1'augmentation de
volume est grande par rapport a l1'augmentaticen de
pression.

Cette phase correspond a l'adaptation de la sonde au
calibre du forage et A une prise de contact
progressive avec le sol décomprimé sur la parci.

b. 2éme partie : cette phase est guasi-rectiligné d'une
pression Po correspondant a la mise en contact & une
pression Pf (pression de fluage). Cette phase
correspondant sensiblement a une loi de
proportionnalité entre pression et déformation
c'est la phase pseudo-élastique pour lagquelle on
peut definir un module de déformation : module
pressiométrique Ep.

. 3éme partie : c'est la phase plastique, & courbure
variable de plus en plus redressée et tendant vers
une asymptote verticale d'abscisse Pl (pression
limite) pour laquelle 'les déformations deviennent
tres grandes et tendent vers 1'infini : il y a donc
rupture,
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3)
Vfemy i Gurbe d "éfaJonnage
j
5: | A Courbe brufe
i
H
J’I | 1
/ 1 . :
Y a) | (b) I o(c)
3 i P(bas)
d2. Corrections & apporter aux courbes brutes

Les lectures de pression et de volume
effectuées doivent étre corrigées pour tenir compte de
différents paramétres
- de la charge piezomeétrique die a la colonne d'eau
contenue dans la tubulure de la cellule de mesure,

- de l*inertie Pi de la sonde et du tube lanterné
eventuellement,

- de la deformation propre de ltenveloppe du circuit
d'eau sous l'effet de la pression.

* Correction des hauteurs piézométrigues

Leés pressions qui s'exercent sur le socl lors
de 1’essai, sont exprimées en contraintes totales
{difficile d'appreécier la pression intersticielle U).
Les Pressions lues sur le manométre doivent étre
majorees de la charge dide att poids de la colonne d'eau
comprise entre la surface libre dans le reservoir du
CPV et lLa sonde.

P' = Pm + Yw (hl+h2}.
avec P' : pression corrigee ;
Pm : pression lue sur le manométre;
Yw : poids volumique de 1l'eau ;

hl : différence de hauteur entre la surface du
terrain naturel et le milieu de la cellule de
mesure

h2 . difference de hauteur entre la surface libre
de 1'eau dans le réservoir du CPV et le
terrain naturel. .

w : — . .]I . .
La sonde ou l'ensemble sonde~tube lanterné
sont affecteés d'une certaine inertie gqui est leur

resistance propre a la deéformation glastique,
La pression d'inertie Pi est déterminée lors de
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l'étalonnage de 1la sonde. Cette pression est 1la
Pression necessaire pour dilater la sonde d'un volume
vm sans qu'il y ait étreinte sur le terrain
périphérique d'ol la pression réelle sur les parois du
forage est

P =P - Pi.

P : pression du liquide dans la sonde en
tenant compte de 1la correction de la hauteur
piézométrique

P =Pm - Pi + ¥w (hl+h2).

N.B. La correction d'inertie est trés importante dans
les terrains de faible résistance.
* Correction de voluyme
Le velume Vb lu sur la colonne de lecture du
CPV est un volume brut.

Vb = V + AV.

ou AV est la déformation interne des différents
éléments de pressiometre soumis & la pression
et V est la deformation réelle du terrain.

D' ol ' V = Vb - AV.

N.B. Pour P < 25 bars, AV est negligeable.

Evaluatjon de AV

On eftectue un etalonnage de 1'appareil en
placant la sonde dans un tube . métallique epais
consideéré comme indéformable et on réalise un essai de
mise en charge selon le processus de 1'essai.

'On en deduit la courbe AV = f{P).

On trace la courbe V=f(P) une fois toutes les
corrections eftfectuées.
En général, on ne retrace pas la courbe. .On effectue
les <corrections de Pm et Vm directement sur la courbe
brute en des points particuliers de la courbe.
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d4. Courbe de fluage

Véo Y, \
()

phase pscudo : phase.
/ . B .
dashquc ]Puﬁqu

> pressions (bars)

Au cours 4d'un pPalier de pression Pm donné, i1
seé produit dans le terrain une déformation dul augmente
én fonction dy temps et se traduit Par un accroissement
Colrespondant duy volume de 1a gonde ; cestte déformation
€3t lepreégenrcee conventionnellement par la différence

V(60s) - v (30s).

€. Evaluatjop de la bression limjite pl

La valeur ds Pl se détermipe bar examen
direct de 1a courbe. Lorsque celle-ci ne permet ras de
Situer exactement l'asymptote, on adopte
conventionnellement, comme valeur de 1la Pression Ppl,
celle qui condurit au doublement dy volume de 1a cavité,

£. Evaluation dy medule pressionétrique Ep

L'eévaluation dy module pPressiométrique Ep

nécessite, elle, un calcyl. Ce module correspond & 1la
Phase de deformation Pseudo-elastiqgue.
S1 le matériau etait Perfaitement elastique (et méme
lin2airement élastique), la variation de volume AV
POUr une variation de contrainte AP appliguée serait
égale A

AV 1 +V
= 2 AP,
v E
AP
soit E=2 (1+V) v —__
AV .
AP -
V et sont mesurés sur la courbe Pressiométrique.
FARYS
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A.3. EVALUATION RE LA %HABQE LIMITE PAR LA METHODRE
PRESSIOMETRIQUE : [3

a. Théorie de Leouis Mepnard : Formule fondamentale

I1 y a une analogie tres nette en phase
élastique entre le comportement du sol sous une semelle
continue et autour d'un pressiométre. Ainsi, les
mesures effectusées au pressiometre pourront étre
directement appliguées au calcul des fondations.

, Lorsgue le sol se met en plasticité autour de
1a fondation, la limite de la zone plastique présente
une certaine symeétrie de révolution.

A la base de la semelle, le scl est en
équilibre surabondant.

L. Ménard admet le schéma de rupture suivant:

LLLbLdY
£33

(C)%l

Trois zones de sol sont a distinguer sous la
fondation

- une zone A cylindrique (ou sphérique) centrée sur la
semelle ol les contraintes deécroissent de g & P1, Pl
étant uniformément repartie sous le cylindre,

- dans la zone B (également cylindrique ou sphérique),
les contraintes décroissent de Pl & Pf,

- dans la zone C, les pressions deécroissent de Pf a Po.
I1 existe donc une relation directe entre la
contrainte de rupture ¢l sous la fondation et la
pression limite nette sous la fqndation"
gl - go = k (Pl-Po).
qo : contrainte verticale totale au niveau de la

fondaticn (peoids des terres)
k : facteur de portance ;
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Po : contrainte horizontale totale au niveau de
l'essai pressiometrigue au moment de sa
réalisation.

Po = Ko (go-U) + U.

avec Ko : pression des terres au repos ;
U : pression intersticielle.

gl - gqo = K (Pl - Po) est la relation fondamentale de la
théorie pressiomeétrigque.

b. Determination du facteur de portance

Pour faciliter 1la détermination de K,
L. Ménard a classé les sols en quatre catégories en
fonction de leur nature geéologique et de leur pression
limite nette Pl - Po.

Cette classification est la suivante :{*)

Plage de
Pl-Po Nature du sol Catégories

0 - 1,2 MPa Argile I
0 - 0,7 MPa Limon
1,8 - 4 MPa Argile raide et marnes
1,2 - 3 MPa Limons compacts I1
0,4 - 0,8MPa| Sables compressibles

1 - 3 MPa Roche tendre ou alterée

-y e [ mm e s e e —— e U A YR o e Em N Em R A e v W W am | S S e v e - am

1 - 2 MPa Sable et graviers 111
4 - 10 MPa Roche

—— e e e MR SR e L bt e R M R M P A TR R D R SR D i v e wm e o e wm e S i b ww w——

3 - 6 MPa Sables et graviers tres compacts III bis

La valeur de K pour les semelles continues,
carrées ou circulaires est lue sur les ‘abagues en
fonction du type de semelle, de la catégorie et du
rapport profondeur d'ancrage/dimension de la semelle
(D/B).

Le rapport D/B est l'encastrement relatif.’

Pour une semelle rectangulaire de largeur B
et de longueur L
K = Ko + (K1-Ko) B/L {(interpolation linéaire).

~

ou
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K1 : facteur de portance pour les semelles carrées
B/L=1.

KO : facteur de portance pour les semelles continues
B/L=0.

c. Capacite pertante en rerrain homogéne

Dans 1le cas d'un terrain homogéne ayant une
valeur de Pl unique, on a directement

gl = gqo + K (Pl -~ PO}.
qgo est calcule au niveau inférieur.
La capacité portante nette étant gl-gqo = K(Pl-Po), le
taux de travail admissible est déduit de la charge
limite de rupture par application d'un coefficient de

sécurite egal a 3 sur le terme de portance

K (Pl - Po)

g adm = go +
3

4. o en o hete .

Pour pouvoir utiliser la formule définie
précédemment lorsque les caractéristiques mécaniques
varient en preotfondeur, on deéfinit un encastrement et
une pression limite equivalents.

1. Profondeur d'encastrement equivalent De

D
1
De = Pl(z) dz.
Ple o}
Ple : pression nette equivalente de 1la couche
d'assise ;
D : profondeur d'ancrage réelle de la fondation ;
Pl(z) : pression limite nette mesurée a la profondeur
z.
D .
1 _ .
De = —m87 —— Z Pli =z1i.
Ple o
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d.2. Pressjion limite équivalente

1/3
Ple = (P11.P12.P13)
avec P11 : pression limite nette obtenue au niveau
situe a une largeur au dessus de la

tondation. :

Pl2 : pression limite nette obtenue au niveau de
la fondation.

P13 : pression limite nette a une largeur
(diametre) au dessous de la fondation.

Pour une semelle faiblement encastrée {(moins
d'une fois son diamétre ou largeur),

i
2

on a : Ple = (Pl2 . P13)
A.4. PENETROMETRE STATIQUE : [3),[41,[5])

a. Introduction
L'essal de pénéetration statique est un essai
de poingonnement du sol en place.

Il permet la determination rapide du niveau
optimal convenant a un mode de fondation rar
l'évaluation de la force portante des couches de
terrain traversesas.

Ce sont ~ principalement les recherches
engagées a partir de 1930 en Hollande, au laboratoire
de Delft, par Buisman et surtout par Barentsen, qui
ont permis la mise au point définitive du pénétrométre.

b. Principes gepnéraux

Le principe de l'essai au pénétrometre
statique est dfenfoncer dans le sol un train de tiges
termine par une pointe pour mesurer sa resistance.

Un efifort statique permet un enfoncement lent
et continu des tiges a l'aide d'un vérin a une vitesse
constante de 0,5 a 2 ecm/seconde. .

L'effort total de fongage est’ absorbé en
partie par la reésistance du terrain sous la pointe et
en partie par le frottement lateral du train de tiges
sur les terrains traverses,

Des dispositifs appropriés permettent de
mesurer separement ces deux types de résistance. ‘
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c. Appareillage

C'est Alexandre Collin gqui a utilisé, en
1846, le premier penétrometre statique.

Le pénetrometre statique "Gouda", gquant a
lui, constitue le premler materiel d'usage reellement
pratigque, capable de fournir des résultats
exploitables.

Par la suite de nombreux autres modéles ont
été mis au point.

La transmission des efforts recgus par la
pointe peut étre effectuée
- soit par des tiges (peénétrometre hollandais),
- s01t par un systéme hydraulique (pénétrométre Parez)
ou electrique (peénétromegre Fugro).

On distingue deux grandes catégories
d!appareils

1. Les penetrometres a cdne mobile

La pointe n'‘est pas solidaire du tht
extérieur, ce gui permet de mesurer separement l'effort
en pointe et le frottement lateral. ’

2. Les pén&trometres a coéne fixe

La pointe reste solidaire du fit extérieur et
done seule la mesure de l'effort teotal (effort de
peinte + frottement lateral) est possible. '

Les reésultats obtenus ne sont pas toujours
les mémes pour deux types de cones différents, c'est
pourguoi, il est important de preciser sur les
diagrammes de pénetration le type de cbne avec leguel
ils ont ete cbtenus.

L'appareil géneral du penetrometre statigue

comprend
- le bati de tongage supportant les instruments de
mesure (manometres, dynamcmetres, ...) et les vérins

de fongage de l'appareil.

L'ancrage au sol est réalisé a 1l'aide de vis
hélicoldales ou parfois par un chargement de terre et
d'eau. Le pénétrométre peut également étre installé
sur un camion.

- un fourreau metallique extérieur qui peut &tre foncé
simultanément ou indeépendamment de la pointe, (volir
fig.4) ’

- un train de tiges interieur au fourreau, sur lequel
est fixeée la pointe de l'appareil. :
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Dans le systéme a transmission hydraulique,
il n'y a pas, eh general, de fourreau extérieur.

frr—

il

Lt R POS%0A } POLNUON 3
Farcacinfal Kb, EafOniintat SO0 Ig MAT Famu LTt n) AGuerd + mdnZmivy

— Position de la poinie-correspondant aux différenies mesires,

d. Mode gperatoire :

- Le pénétrometre est placé sur le point de
reconnailssance.

- Le systéme tige-pointe est fonce lentement dans le
terrain.

- La mesure de la résistance en pointe se fait tous les
20 a 25 cm, celle de la force globale de rongage tous
les 20, 2% a 50 cm. <Ces mesures sont lues sur les
manométres eguipant les verins de fongage, ou sSUr
1'anneau dynamomeétrique.

- Certains appareils, relativement délicats et
difficiles a manipulel, eqguipent certains modeles et
fournissent une courbe continue de la résistance a la
pénétration an toncrion de la profondeur.

- L'appareil est entoncé so0it jusgu'a la profondeur
désirée, soit jusgu'au refus (ol la réaction maximale
exercee par l'appareil ne permet pius lt'enfoncement
de la pointe).

E_']];:]-Cg].ammic . ) .

Pour détecter l'heéterogéngite d'un sol sur un
site donné, 1l est necessalre d'effectuer plusieurs
essais. Pour tous les essais i1 situ, le nombre
d'essais minimum est de 3, mals il peut étre augmenté
si les premiers résultats chtenus divergent.
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En ce qui concerne l'essai de pénétration
statique, les pénétrogrammes sont des diagrammes sur
lesquels sont présenteés les resultats de l'essai :

- en ordoniees, augmentant de haut en bas, sont
représentées les profondeurs atteintes,

- en abscisses augmentant de gauche a droite, sont
placées les résistances mesurées aux diverses
profondeurs.

Le penetrogramme comporte differentes courbes
dont l'interpretation est tres utile :

1. Force globale de fongage.

2. Force P a appliquer sur la pointe seule pour obtenir
son enfoncement.

3. De 1la courbe 2, on dedult la contrainte unitaire
limite de pointe Rp a partir de la relation
4 P
Rp = — ou b : diametre de la pointe.
T b=

4. Frottement lateral global limite Fl, cumule sur la
hauteur totale D du fut, on l'obtient en faisant la
différence de la force globale de fongage et de 1la
force sur la pointe. )

5. Frottement lateral unitaire limite Fl a une
profondeur D donnee. Une valeur approximative de ce
frottement peut etre donnee par la courbe 3 ou par
une mesure directe sur un manchon spécial.

Un praticien expeérimenté peut avoir une
premiére idée du niveau d'assise et du type de
fondation a adopter par consultation des

pénétrogrammes.

Néanmoins, 1l est nécessaire de connaitre de
fagon précise la nature et l'epaisseur de la couche
porteuse ainsi que les caractéristiques mecaniques des
couches situées & quelques metres de celle-ci pour
cheisir le niveau d'assise.

En effet, un choix précipite de celui-ci basé

sur le fait que le refus a eté obtenu a ce niveau peut
causer de graves problemes. '

£ » . du pené o lice
Les pénétrométres hollandais Gouda sont des

appareils fabriqués a, Gouda par la goudsche
Machinefabriek.
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Les modéles les plus lourds sont montes sur
un chassis remorquable dont l'ancrage au sol est assuré
en général par des vis hélicoildales. Les autres modeles
sont disposeés a l*'arriere de vehicules tous terrains.

Ces pénétrometres sont tous a cone mobile et
4 transmission par tiges : la pointe conique a une
‘section de 10 cm? et un angle au sommet de 60°.

Ces appareils comprennent donc trois é€léments
fondamentaux
- le dispositif de chargement servant a transmettre les
efforts,
- le matériel de peénetration : tubes, tiges, codne,
- le dispositif de mesure.

Le train de tubes externe etant immobile, 1la
résistance en pointe est obtenue a une profondeur
donnée par enfoncement de la pointe seule au moyen du
train de tiges interne dont elle est sclidaire.

Le frottement latéral peut étre déterminé par
différence entre la résistance totale et la résistance
en pointe ou mesuré directement sur une rfaible longueur
au-dessus de 1la pointe a l'aide du manchon de
frottement latéral.

g. Caracreristiques mesurees

Deux principales caractéeristiques sont
déduites de cet essai ; la reésistance en pointe et le
frottement lateral.

La resistance en pointe Rp représente la
résistance unitaire limite du sol sous 1la pointe.
Réellement, on mesure un effort de pointe P lié a la
conception de 1l’'appareil et on admet que

ol S est la section droite de la pointe : & = 10 cm2,

effort total d'enfoncement - effort de pointe
Fl =

section latérale (150 cm<)

Ces caractéristiques sont repreésentées sur
les diagrammes de pénetration statique montrant ainsi
l1'hétérogeéneite verticale du sol et permettant de
déterminer 1les couches pouvant étre consideérées comme
porteuses. '
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Al terme de ces resultats, on définit un

rapport :  frottement latéral sur resistance de pointe
appelé "Friction ratio" : Fl
FI' = e (%) .
Rp

Ce facteur permet de classer les sols suivant
leur nature ; selon G. Sauglerat, on a : [3]

Nature du sol Rp (bars) Er = EL/Rp (%)
argile Rp<8 Fr>3%
§ilt sableux 4 <Rp<30 1<Fr<7%s
limons 7<Rp<20 1,5<Fr<5%
silt argileux 4<Rp<50 1<Fr<z,5%
sables Rp>15 Fr<2,5%
sables argileux B8<Rp<40 1<Fr<5%
sables argileux 3<Rp<60 0,5<Fr<8%
graviers silteux Rp»>20 Fr<2%
graviers argileux Rp>10 Fr<sxz
L'examen des peEnetrogrammes est riche
‘enseignements car 11 permet d'embrasser d'un  seul
coup d'oeil toutes les particularités du sol et de

fixer approximativement le type et le niveau des
fondations. '

Exemple de penétroglramme
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H.E. Il faut é&tre prudent lorsque les termes de
pointe ont une valeur 2levée. :
En effet, au voisinage de 1la limite de
l'appareil, Jles mesures n'ont pas une grande
signification.
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h. Détermination de la cohésion non drainée &
partir de la resistance de pointe Rp

Dans une argile purement coherente saturee,
ltexpression classigque du terme de pointe prend 1la

forme
Rp = Cu Nc + YD (*).

Rp - ¥YD
d'on CU = — e
Nc

La relation (*) montre que Rp Croit
linéairement en fonction de D, alors que les essais
montrent dgue Rp reste a peu prés constante a partir
"d'une certaine profondeur.

Il est donc preéeférable d'appliquer les
relations expérimentales denueées de bases théoriques.

Cu=Rp/10 : pour une pointe rigoureusement conique.
Cu=Rp/20 : pour une pointe hollandaise (prolongée par
une jupe).

A.5. EVALUATION DE LA CAPACITE PORTANTE DES FONDATIONS

o EE EE E EE W e o e e i —h A AR M R M R T MR S e e e e R MR MR A AR R R e e e el A S e

SUPERFICIELLES A PARTIR DES ESSAIS PENETROMETRIQUES : [3]

En terrain purement frottant, 1l'interpréta-
tion d'un essai de pénetration statique a partir des
formules classiques se heurte a des difficultés
théoriques. Le terme de pointe doit etre considére
comme une caractéristique guasi intrinseque du sol,
l'utilisation de régles et de formulations nouvelles
plus empiriques que théoriques s'impose.

a. Methode de 1'Herminier
on applique la formule classigque
ql = 1/2 Y B NY + Y D Ng.

Les wvaleurs de NY et Ng sont données en
fonction de l'angle de frottement interne § gque 1l'on
peut déduire du terme (Rp).

La contrainte admissible est obtenue en appliquant un
facteur de sécurité Fs=3 a la contrainte limite ql.

- Reégle pratique de l'Herminier
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Pour des semelles usuelles encastrées d'au
moins un metre dans un terrain sableux, on peut

déterminer le taux de travail admissible .par la
formule
Rp
gadm =
10

b. Methode de Meverhoff
on part'de la formule classique

ql = 1/2 ¥Y B NY + Y D Ng.

2Ng D
gl = 1/2 ¥ B NY {(1l+ —m—}.
NY B
2Nq
Meyerhotf remargqgue que >1 et propocse
NY

d'écrire dans le sens de la securite

Q1= go (1 + D/B}.
ou
qgo = 1/2 Y B NY.
go : contrainte limite de rupture pour une fondation
rigoureusement superficielle.

On peut admettre approximativement gque

B
go = Rp (B en mj.
12
donc
B
gadm = Rp {1 + D/B}.
12

Il est a noter qgue si B est supérieur a 1,2 m,
pour éviter un tassement différentiel, 1l faut avoir

gadm < Rp/40.
2. Argile purement cohérente

On peut estimer un ordre de grandeur de la
cohésion a partir du terme de pointe par les relations
suivantes

Rp - P'O
- pointe conique : Cu =
10
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- pointe hollandaise : Cu =

20

P'o : contrainte effective verticale au niveau de 1la
pointe.

Pour une semelle continue rigoureusement
superficielle, la contrainte de rupture est donnée par

g = Cu Nc avec Nc = T + 2 = 5,14.

On peut alors ecrire

) Rp - P'0 Rp - P'oO
- polnte conigque g = 5,14 =
10 2
Rp - P'o Rp - P'o
- pointe hollandaise : g = 5,14 =
20 , 4

Avec un coetfficient de securité Fs=3, le taux
de travail admissible sera donc

Rp - P'o
gadm = pour une pointe conique.

Rp - P'o
gadm = ———————— pour une pointe hollandaise.
12

L'analyse expérimentale propose d'utiliser
finalement les tormules suilvantes ‘

Rp - P'o

1l

- pointe conique ;o gadm
' 10

Rp - P'o Rp - P'o

t
-

- pointe hollandaise : gadm
12 15
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A.6. EVALUATION DE LA CAPACITE PORTANTE DES FONDATIONS

[ ———— M A 8 R R el e i et

1. Terme de pointe

Le pénétrométre etant un pieu en modele
réduit, on serait tenté de déduire directement d'un
essai de pénetration statique la capacité portante d'un
pieu réel.

Les meéthodes theéoriques classiques faisant
intervenir 1'angle de frottement interne deduit de Rp
ne sont pas applicables, il faut faire appel a des
régles empiriques plus realistes puisque basées sur
l'expérience.

’ Les analyses ProposSees par De Beer,
1'Herminier montrent gue l'on peut attribuer au pieu le
méme terme de pointe que celui .mesuré au peénetrometre
statique.

En pratique, on déterminera une valeur
moyenne Rp de la reésistance de pointe pénétrométrique a
partir des méthodes de Begemann pour les sables

compacts et de Van Der Veen pour les sables moyens, les
limons et les argiles et on appliquera a cette wvaleur
moyenne un coefficient correctif K pour ocbtenir 1la
contrainte limite sous la pointe du pieu

gl - YD = K (Rp - YDJ.

Compte tenu de 1l'ignorance relative des
phénoménes et du caractére assez sommaire de l'essai,
une valeur unique a £té proposée par Cassan

K = 0,75.

Et le terme de pointe admissible sera obtenu par
application dfun coefficient de sécurité égal a 3 sur
1a valeur limite ainsi déterminée et é€gal a 2 sur le
frottement latéral.

a. Métheode de Regemann

cette méthode est basée sur des lignes de
rupture en forme de spirales logarithmiques. Le terme
de pointe d'un pieu est alors egal au terme de pointe
du pénétrométre , Si la fiche du pieu dans la spirale
logarithmique est totalement situee dans cette couche.
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Couche t"éii“af'anfa

-SFirale lega rii'hrﬁaque

2
N

Dans le cas trés courant d'une couche molle
surmontant le terraln  resistant, Begemann fait
remarqgueyr que lorsque le pieu atteint l'horizon
resistant, son terme de pointe est conditionné pour
moitié par la résistance du terrain superieur &t pour

moitié par la résistance du terrain inferieur.

Le terme de pointe a la limite des deux

Rpl + Rp2
Rp =
2
Rpl : terme de pointe dans la couche supérieure.
Rp2 : terme de pointe dans la couche inférieure.

On  obtient donc un premier point A de la
courbe de penétration du pieu {(a la limite des deux
couches) ,

un deuxieme point B sera situé & une
profondeur dans la couche résistante egale A la
profondeur craitique du pieu donnée par la spilrale
logarithmique. Cette profondeur est de 1'ordre de 100
pour les terrains moyens et peut atteindre 22¢ pour les
milieux serres, d'olu la courbe de pénétration dans la
couche résistante,

Rp
Couche malle
A
\\
AN
N R ~-yB
Couche resistante )
D 1 <
On a ainsi la valeur du terme de pointe pour
n'importe quelle profondeur. Pour une profondeur M,

Rp=MM"' .
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Toutetols, Begemann donne la régle pratique

suivante

Le terme de pointe d'un pieu fiché dans une
couche resistante homogéne infiniment épaisse surmontée
d'une couche molle est .

Rpl + RpZ2
Rp = .
2
Rpl @ Moyenne arithmetique des termes de pointe du
penetrométre mesures sulr une distance de 82 au-
dessus de la base du pileu réel.

-

Rpi : Moyenne arithmétique des termes de polnte mesurés
au-desscus de la bhase du pieu réel sur une.
distance de 3,5 9. :

Quand la couche résistante repose elle méme
sur une formation plus faible, il se peut gue les
lignes de glissement peénétrent dans cette couche
faible. :

Dans ce cas 1l est recommandé de calculer Rp2
par la formule suivante

1 n
Rp2 = —— (n Rpn + 2 Rpi).
2n 1

olu  Rpi désigne le terme de polhte mesure au pénétrome-
tre & des intarvalles eégaux sur une distance de 3,% @
au dessous de la hase du pieu.

On prendra Fs = 3,
b. Methode de Van Dexr Veen :

Van Der Veen fait 1'hypothése gque les
surfaces de glissement atteignent une profondeur de Exg
au dessous de la pointe et recoupent le f{it & une
hauteur de axd au-dessus

~2,

[NCA

oz B

/) IL,KB
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Le terme de pointe du pieu est obtenu en
Prenant la moyenne des termes de polnte mesurés au
PENétrometre sur une distance de axf au-dessus de 1la
Pointe et bx@ au-dessous

1 a
Rp & Rp (z) dz

(a+h)@  =bp

a la suite d'une série d'essais Van Der Veen a trouvé
gque b variait entre 1 et 2 et a entre 1,5 et 12.

Il est recommandé d'adopter

b=1, a=3,7% [3].

2. Erottement lateral:

La piupart des Peéneétrométres modernes
permettent de mesurer le frottement latéral Sur
manchon, on pourrait étre alors tenté d'appliquer
directement au pieu réel les résultats bruts de cette
mesure. Mals 1l faut remarquer qu'il n'y aura analogie
gue pour les pieux dont 1l'etat de surface est
comparable & celui du manchon, c'est-a-dire pour les
pieux battus prefabriques. Dans le cas de pieux forés
ou de pleux battus moulés en place, on risque d'étre
un peu pessimiste,

Par ailleurs, il est vraisemblable gu'un
effet d’'échelle puisse également intervenir. C'est
pourquol on devra s'appuyer sur des constatations
experimentales poul deégager des regles pratiques de
calcul.

On  vretiendra les régles pratiques suivantes
qui permettent une approche correcte du frottement
latéral limite du pieu.

Sables et graviers ou sables compacts : f = Rp/150.

Limons et sols intermédiaires : f£f=Rp/60 cu £f=0,75 fs.
Sables moyens : £ = Rp/1006 ou f=fs.
Argiles ‘ : £=Fp/50 ou £=0,5 fs.

On  optera pour un coefficient de sécurité Fs=2 pour
obtenir le frottement latéral admissible

TD D
Qfr = —— > hifi.
Fs 1
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3. Evaluataion de la profondeur criticue Do :

on prendra comie Prefeondeur critigue
ancrage dans la couche résistante D = D¢ = 8g.

a

ou @ : diamétre du pieu.

A.7. STANDARD PENETRATION TEST {SPT) : [3]

TS SRS A e L v an e e o e s e e e ey

1. Geneéralites
Devant la difficulte dtobtenir des
échantillons non remanies dans les sables sans -

cohésion, les ameéricalns ont cherche & utiliser les
Senseignements tournis lors du battage d'un carottier
au fond d'un forage.

A l'heure actuelle, ce sont essentiellement
be matéraizl 2t Jle mode d'sxecution pour lesquels
Terzaghl avait manifesté un si grand interét en 1925,
qui sont les plus répandus,

L

€5
ques sulvant

5 carcttlers presentent les caractéristie
&5

- longueur 813 mm ;

- diamétre exterieur : 51 mm ;

- diamétre 1ntérieur : 35 mm ;

- puids total : YON.
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I, 2 — Principe e le glisaidre de
batage S.P.T,

Le carottier est battu sous €nergile constante

avec un mouton en chute libre de 633N et une hauteur de
chute de 76,2 cnm.

Actuellement, cet essai est réalise a toutes
les profondeurs, en fixant le carottier sur un train de
tiges que 1'on bat en téte alors qu'a l'origine, i1
n'était posciple qu‘en surface.

D'une maniére geénérale, 1'essaji S'exécutea de
la fagon suivante

- aprés  avolr NeLtoye trés soigneusement le fond du
forage, on met en place la carottier et on le bat de
15 em  atin d'éliminer la Zonhe superficielle partiel-
lement remanige,

- @ poursult le battage en comptant le nombre Nt de

coups de mouton neécsassalre pour enfoncer le carottier

~de 15cm puls le nombre N2 neécessaire pour l'enfoncer
de 1% autres centimétres -

d'ou N = NI + N2,

Cette facgcon de pProceder, en ‘deux phases,
Permet une meilleure connaissance du sol.

Les  valeurs de N obtenues doivent gtre
corrigées d'une manieéere purement empirique.

Dans  les  sables =aturés trés fins oy
limoneux, lorsque la valeur de N est supérieure a 15,

o
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Terzaghi et Peck recommandent de Prendre comme valeur
corrigee

N-15
N' = 15% ¥

2

Cette correction traduit un affaiblissement
de la vrésistance au clsaillement sous l'effet des
pressions  interstitielles qul se deéveloppent lors du
battage.

Cartains auteurs conseillent une correction
de profondeur (influence du polds des terres sur N)

350

Ncorrigee = N.
70+XD

avec Y densite apparente du sol {kN/m3}) .
N.B.: sous la nappe, on prend v' {densite déjaugée).
N : valeur mesurce a une profondeur D{m) .

Il est & noter que le S.p.T. permet de
prelever des echantillons remanies,

(%)
-
i
i
(=
]

Terzaghi et Peck ont Propose pour le sable un
tableau de correspondance entre N et la densité
relative Dr.

Cette correspondance est hasce principalement
sur de nombreux essais

emax - e
Dr = ® 100.
emax - emin

Ymas Y - ¥Ymin

Dr = _ .
Y Ymax - Ymin

& : indice des vides.
Y : densite apparente du sable.

Cette correspondance est traduite sur 1la
figure jointe en annexe [annexe 5 £ig.1],

Les relations servant 4 la détermination de

l'angle de frottement interne g a partir de N, toutes
Empirigues et exXperimentales, ont été mises sous forme
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de graphique [annexe 5 tig.2].

Neanmoins, les valeurs obtenues sont une
EStimation assez grossiére de l'angle de frottement
interne &tant donné que les essais sont réalisés sur
des échantillons tres remanies (prélievés par le
S.P.T.).

- (1] &

1. L'angle de frottement interne des couches n'ayant
Pas pu etre determiné au laboratoire, nous
utiliserons dans les calculs a partir des essais au
laboratoire les valeurs obtenues a partir du S.P.T.

ro

Le S.P.T. ne devrait étre utilise que dans les
terraing i preédominance sableuse et a la limite dans
les limons.
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B.1. INT UCTION : [5]

Les analyses et essails effectues au labora-
toire permettent d'identifier et de classar un sol. On
distingue plusieurs types d'analyses nous donnant a des
degrés differents des informations sur le sol a étudier.

1. Description visuelle de J'echantillon

Elle permet de definir qualitativement un
matériau el fonction des elements suivants
consistance, couleur, odeur, texture, dimension des
grains.

2. Analvyses physiques

Ces analyses permettent de definir les carac-
téristiques physiques des ditferentes rhases
constituant l'échantillion ainsi que la contribution de
chacune d'elle dans 1la résistance mecanigue du s0l. On
mesure ainsi la teneur en eau w, le poids spécifique
Y, celul de la phase solide vs , la répartition
granulometrigue des éléments et les limites d'Atterberg.

3. Essais mecanigues

Ces escais permettent d'obtenir les caracté-
ristigueg intrinseques du sol (cohésion, angle de frot-
tement interne, coetficient de gonflement...).

On distingue, parmi les differents essails
mécaniques, les essals sulvants gqui ont &ts réalisés
sur les echantillons apportés du site etudié
- Essal de compressibilite cedometrique.

- Egsal de cisailllement direct.
- Essail de cisailllement triaxial.

* Repreésentativite des echantillons

Les eéssals eftectues au  laboratoire sont
réalisés sur des echantillons preélevés dans le sol &
étudier. Ces Zchantilions doaivent é&tre rigoureusement
représentatits de 1'horizon eétudié du point de vue
compesitien mals aussi du point de vue comportement
mécanigue.

On  doit donc veiller a ce que L'£chantillon
solt nodifie le mnoins possible par  les diverses
opérations qui le conduisent du site & l'appareil de
mesulre en laboratoire. On parle ainsi  dréchantillons
intacts et d'echantillons remanices.



1 - Echantillon remanie

Pour ce genre d'echantillon, il n'y a que la
représentativite de la composition mineéralogique qui
est respectee.

2 - Echantillon intact

Pour que l'échantillon soit repreésentatif de
l'horizen geclogique, on doit veiller a ce gu'il soit
dans un  etat ildentique & celul gu'il possédait avant
prélévement, c'est a dire dans le sol.

Ceci est directement lie aux techniques de
sondages utilisées.

Il est a noter que plus le diamétre de
1'outil de prelevement est grand, plus le remaniement
de l'échantilion est faible.

* Replegentativite des essails

Les @s85a1s au laborateire permettent
dfobtenir des resultats tres fiables dans les cas ol le
mode opératoire prescrit a é€té rigoureusement respecté.

Toutefois, 1l est necessaire de tenir compte
de la vrepresentativité de 1'échantillon traité par
rapport o l'horlzon geologique dont il a éte extrait,

BE.2. DETERMINATION DES CARACTERISTIQUES PHYSIOUES D'UN

S0L ¢ [4]1{5]1{13—2]

a. Teneur en eau du sol

La teneur en eau w d'un sol se determine, par

convention, par la dessication drun échantillon & une
temperature eégale a 105°C pendant un temps suffisant
pour due son polds demeure constant. Cet essai  est
réalise sur des echantillons intacts.

b 1ds spécifiques d' )

Le sol étant constitue de plusieurs phases,
plusieurs poids specifiques sont determines

- Polds specifique du sol humide : Yh
Yh = {poids humide du sol) ] {volume total du sol).

¥Yh = Ph / V.




- Poids spécifique du sol sec : Yd

vyd = {poids sec¢ du sol) / (volume total du sol).
Yd = Ps / V.

Ce terme peut étre employé pour caractériser
l1'état de compacite du sol

- S0l lache : yd < 1,8 t/m3.

- Sol dense : 1,6 t/m3 < vd < 1,8 t/m3.

- S0l trés dense Yyd » 1,8 t/m3.

- Poids spécifigue des grains solides : ¥Ys

Ys = (poids sec du sol) / (volume des grains solides).

¥s = Ps / Vs.

- Poids spécifique du sol dejauge : ¥Y!

Y* = Yh - Yw.
ou Yw est le poids spécitigue de l'eau.
¢, Analyse granulometrigue d'un sol

L'analyse granhulometrigque permet de classavr
les grains constitutits d'un sol.

Elle est realisee

- Par tamisage pour les grains de diamétre supérieur a
0, 1lnm.

- Par sédimentation pour les grains de diametre
inférieur a 0, 1lmm. '

cl. Princirce de l'analyse par tamisage

Il s'agit de faire passer un echantillon a
travers une serle de tamis pour seéparer les grains en
fonction de leur grosseur,

On calcule le pourcentage de refus sur chaque
tamis apporte au poids total sec. Les pourcentages
ainsi obtenus sont portés sur un diagramme approprieé
avec en abscisces le diamétre des tamis et en ordonnées
les pourcentages de refus cumulés. Ce diagranme est la
courbe granulométrique du sol considere.

c?, EI]Q vee par cpd i “enngmpzrle : '

Flle est réselrvée aux grains les plus fins
dont le diamétre est inférieuwr a 0,1lmm.
Cela consiste & lalsser une suspension de scl

se déposer au fond d'une éprouvette pleine d'eau. Plus
les grains sont fins, plus la vitesse de décantation
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est lente (lol de Navier-Stockes sur la vitesse '"v" de
chute de billes sphérigques dans 1l'eau).

La mesure de la densité de la suspension a
des intervalles de temps variables permet de calculer

la proportion de grains de chague diametre. ©On peut
ainsi completer la courbe granulometrigue.

d. Limites d'Atterherg :
dl. But

Les limites d'Atterberg ont pour réle

d'evaluer le comportement des sols fins (sols cohérents).

Ces so0ols ont des propriéetés gul varient
fortement avec la quantiteé d'eau qu'ils contiennent.

dz. "incipe

En faisant variler la teneur en eau d'un
échantillon de sol fin, on peut l'amener a trois &tapes
différentes caractérisées par

- Une limite de ligquidite wl
C'est la teneur en eau au dessus de laguelle le sol
s'eécoule comme un liguide,

- Une limite de plasticite wp
(est la  teneur en eau correspondant au passage de
l1'état plastique a l'état solide.

- Une limite de retrait ws
C'est la teneur a partir de laquelle le sol cesse de
diminuelr de volume en sechant.

d3. Etude theorigue

A partir des difterentes valeurs de la teneur
en eau w, wl, wp, on deéetermine plusieurs indices
permettant de caractériser le sol.

* Indice de plasticite

L

‘et indice mesure l'étendue du domaine de
plasticite du sol. Il s'exprime par la relation

Ip = wl - wp. :
On  peut, connaissant la limite de liquidité

et l'indice de plasticite d'un sol, 1le classer en
utilisant 1l'abaque de Casagrande.
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Symboles U.S.C.S.

L, = Limons peu plastiques ML
0O, -+ Sois organiques peu plasigques oL
A, - - Argiles peu plastiques CL
L, » Limons trés plastiques MH
O, - Sols organmgucs tees plastiques OH
Ay o0 Argiles res plastigues CH

* Indice de consistance :
Il est defini par
Ic = (wl - w) / Ip,.

Cet 1ndice permet de donner une idée sur
ltetat du sol

51 Ic » 1, le sol est a l'état solide.
- S1 0 < Ic < 1, le sol est 4 l'état plastique.
- 31 Ic < 0, le sol est a 1'état liquade.

BE.>. DETERMINATIQN DES CARACTERISTIQUES MECANIQUES D'UN
SOL ¢ [5]

a. gihesign__gi andgle de rrottement interne - (Essals
= Q'lsal Iﬁ]n:"] ! ! H

al., Notvjop d'équilipre limate
L'équilibre limite d'un sol est défini par le
passage de l'eétat elastique a l'état plascique, on
passe ainsli  au  domaine deg grandes déformations
irréversibles, et donc¢ au domaine de la rupture.

L'eguation caracteéristigue de cet equilibre
est la suivante

, Tt = ¢ + 6 ty@



cu Tf est la reésistance au cisaillement du sol considéré
pour  une contrainte normale appliguée sur la facette
de glissement.

C est la coheésion du sol.

@ est l'angle de frottement interne du milieu.

C
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a2z. But de l'essay
Le but de 1l'essal est de mesulrer la
résistance au cisalllement sous contralnte normale et

d'en déduire les caractéristigues du sol C et @.

Il est a noter que si ¢ et @ sont connus, on
peut aisement calculer la résistance au cisaillement Z£.

An distingue plusieurs types d'appareils de
cisaillement dont
- l'appareil triaxial.
- l'appare1l de cisaillement vrectiligne (boite de
Casagrande) .

* Essal de Cisaillement vrectiligne {boite de
Casagrande)

La Doite de cisalllement =st destinée aux
ess5a1s de cisailllement rectiligne. Dans ces essais, le
plan de rupture de l'échantillon est 1mposé, défini par
le contact des deux demi-boites, il est donc horizontal.

i. Principe :
L'eprouvette est rompue par cilsaillement a
vitesse controlee, la contrainte normale restant
constante durant l'essai.
On distingue différentes conditions d'essai :
- Essal consolide draine : CD.
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- Essai consolidé non draine : cu.
- Essai non consolidé non draine uu.

Il est possible, grace a cet essal, de tracer
la courbe effort de cisaillement el fonction de la
déformation horizontaleéh {(figure 1).

Deux valeurs remarquables de la résistance au
Cisalllement apparaissent sur cette courbe
= Une valeur Umax observeée pour de faibles déformations.
- Un palier correspeondant a de grandes deéformations.
Chacune de ces valeurs peut étre utiliseée pour tracer
la droite de Coulomb, le choix depend du critére de
rupture utilise.

Considerons la rupture sous <Tmax
Oli ubtil=nt pour les Lrols essals effecrtucs Lrois points
(61, Tlmax), (62, Timax), (93, T 3imax).

Connaissant trels polnts (Lrols etats de contraintes a
la rupture), on Peut tracer la droite de cCoulomb
d'équation

Ct = Bf tgg + C.

La courbe 1intrinseque {(supposee droite) est ainsi
obtenue : droite de Mohr-coulomb (figure 2).

Oon peut donc en déduire les caracteristiques du sol C
et @,
C est l'ordonnée a l'origine.
g = arctg (23 - Z2) / (63 - B2).
e
T () /
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ii. Inconveéniepts de l'essai a la boite

- Pas de contrdéole du drainage, on ne peut donc
l'utiliser que pour des conditions drainees sauf si
la vitesse de cisaillement est trés grande.

- Le plan de rupture est impose {ne reflete pas 1la
réalitce).

- La concentratieon des contraintes aux frontiédres de
l1'échantillon est un défaut du test {(contraintes non
uniformes dans l'échantillon}.

- Rotation non contrélee des plans principaux entre le
debut du test et l'etat de rupture.

Neanmoins, cet essail est rapide, simple et
son couk est peu e€levé par rappolrt a l'essai triaxial,

* Essal triaxial :
i, Déefinition des contraintes

Soit la contrainte normale agissant sur une
facette quelconque de l'echantillon. Cette contrainte
& décompose el deux termes

6 =C'+ U.
avec ©B': contrainte effective supportée par le
squelette sclide.
U : contrainte reprise par la phase liquide plus

connue sous le nom de pression interstitielle.
ii. Mode d'application des contraintes :

On distingue deux etapes d'application des
contraintes.

Dans unt premier tenps, on  appligue une
compressicn hydrostatigue correspondant & un champ de
contraintes sphérigue (Bl = B2 = 63).

On appliguera par la suite une charge axiale
B3 +AB qui crée un chawmp de contraintes deviatorique
appele deviateur.
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lere étape 2eéme etape
i11. Diffeérents tvpes d'essais
1. Esgsal consolide draine CD

L'aprouvette est d'abord consolidée sous 1la
contrainte spherique €1 = §2 = ©3 jusqu'a la dissipa-
tion de la pression interstitielle (U = 0).

Le deviateur est ensuite applique lentement
pour eviter gu'une nouvelle pression interstitielle se
manifeste en cours drapplication.

Les caractéristiques du sol mesurees sont des
caractéristiques a long terme e€tant donné gque durant
tout L1l'essai, 11 n'y a gque le squelette solide qui
s'oppose au cisaillement (U = 0). ©On travaillera donc
el contrailntes effectives,

Zf = ¢ + & tgd'.

Pour les sols non cohesifs, C' = 0.

T

«
t v + .
63y S 6% £, i<
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on commence d'abord par consolider
l'éprouvetrte sous une contrainte spherique &1 = ¥2 = &3
jusgu'a ce gue la pression interstitielle s annule

On appligque ensuite le deéviateur qui fait
naitre une bPression interstitielle au sein de
1'échantillon en cours d'essay, Cet essal permet de
connaitre les caracteristiques effectives du sol etant
donné que l'appareil est equipé d'un dispositif
permettant de mesurer la pression 1nterstitielle & tout
Moment, entre autres au moment de la rupture.

T A

CI
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3. Eesal non cousolide non drainé Uu

L’echantillon est soumis, en premier lieu, a
wie  pression spherique 83 en maintenant le dralnage
fzrmé (sang consolidation). On applique ensuite le
déviateur, tout en maintenant le drainage ferme,

jusqu'a la rupture.

Il est a noter que lorsque le déviateur est
appliqué, ce dernier est supporte par la pression
interstitielle ; les contralntes etfectives reprises
par le squelette solide sont donc les memes.

Ceci explique que, s1 ol trace les cercles de

Mochr correspondant a ces ruptures, un seul cercle en
contraintes effectives peut &tre trace. .

&7
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Cet essal 1ne nous permet pas de tracer la
courbe intrinséeque du milieu qui n'est deéfinie qu'en
contraintes effectives.

En contraintes totales, 1'enveloppe des

cercles de Mohr a la rupture est une droite paralléle a

1'axe des abscisses et d'ordonnee i l'origine égale a :
L = Cu.

Cu etant la cohésion non drainée.
On dira gque l'essai UU est un essai a court terme.
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b. Compressibilite d'un sol - Essai ocedométrique

L'essal oedomeétrique consiste a étudier, en
laboratoire, la deformation verticale provogquée par la
delflcatan de l'etat d'équilibre de la structure d'un
sol sous une charge appliquée en surface.

L'essal s'effectue dans certaines conditions
précises
- saturation de l'echantillon,
- drainage vertical,
- frattage latéral.

Le tassement de l'échantilleon obteau sous
charge est du
~ a une expulsion d'eau intersticielle,
- et éventuellement a un nouvel arrangement des grains.

Cec¢1l provoque un serrage du squelette solide
du milieu. On dit que "le matériau se consolide". On
suppocse gue la compressibilitée propre des grains et
celle de l'eau sont negligeables.

l.¢ processus de conseolidation se fait comme
suit

- Application d'une charge § = surpression locale de
l'eau 1intersticielle AU = gradient hydraulique =
écoulement et expulsion d'eau =» serrage des grains.
La charge est donc progressivement reprise par 1le
squelette solide. Une fois le report de la charge sur
le squelette terminé, A U=0.

Cecli concerne la consolidation primajre du
milieu.

~ La charge reprise entiérement par le squelette solide
peut eventuellement provoguer des tassements
relativement faibles par rapport aux tassements cités
plus haut {consolidaticn primaire).

Ils correspondent a la ~onsoli PO
secondalre (tftluage du squelette solide).

Ces rhenomenes sont representes sur une
cocurbe dite courbe de consolidation.

En abscisses est porté le logarithme du temps
de consolidation t et en ordonnees le tassement Ah
correspondant,
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£l : temps correspondant a ila fin de la conscolidation
primaire.
On peut eventuellement représenter les résultats
sur la courbe e=f{log @),
ou €& represente l'indice des vides.
Cette courbe est appelee : courbe de compressibilité.
e

Courbe de chargemeni' \

pa rhe vfef‘ge

courbe de dc’char‘gcmeni’ | ry

6. ’bﬂcd
Etude de La courbe de compressibilité

cedometrique e=t{log &)

Les valeurs dr'indice des vides e sont
calculeées a partir de la mesure des tassements.
Considerons un petit element d'une couche
d'épaisseur h et de surface unité soumise a une
surchage Q.
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La diminution de volume du petit €lément dde
la consolidation se traduit par une diminution de

V =1 xH = H.
AV 1 xAH = AH .
AV AH

v H

V = Vs + Vv et AV =AVs +AVv.

orAvVs = 0 (les grains solides sont incompressibles),
Vv
d'ouAV A VY et g ® ———— d'ou
Vs
AV = VsA e,
AH AV Ae
on en deduit - = =
H \Y l+e

b.2, Interprétation de l'essai

On procede au tracé des courbes de compressi-
Hilité er de consclidation afin de recueillir des indi-
cations sur l'histoire du sol et son comportement sous
charge.

Il conviendra de definir certaines® caracté-
ristiques
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b.2.1. Pregsion de conselidatjon &'p

C'est la pression maximale sous laguelle le
:ol s'est deja consolide auparavant.
Pour la plupart des sols, la courbe de chargement
Présente deux branches d'inclinaisons differentes.
La pression de consolidation est définie comme éEtant
l'intersection de ces deux branches. Il est a noter que
Gp' peut étre determinée pal’ 1la construction de
Casagrande

[

|

|

[

|

l —
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b.2.2. Indice de compression Cc, indice de

Cc est appele coefficient de compression, il
représente la pente (au signe prés) de la tangente a la
courbe de compression vierge.

Il permet l'eévaluaticn de la sensibilité du
gcl au tassement le long de cette courbe.

FAN)
Ce 5 = —
Dlog &
Ah Cc G2
= log n‘est valable que si 6'1 > &'p,.
Iy 1+20 51
Si B8'1 < 6p, on definit un indice de recompression Cr,
Me
avec Cr = -
Alog &
FANS cr S'p Cc B'1+ AB!
d'ou = log + 109 e

h 1+g0 6'1 1+e0o . B'p
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b.2.3. Coefficient de gonflement ¢g

Il represente la pente de la courbe de
retour. )
Les sols gonflants sont geéneralement des sols
surconsolidés, et souvent non satures pour lesquels la
courbe de retour preésente uhe pente trés margquee.

b.2.4. Module gedométrigue Eo

On  peut representer lec résultats de l'essai
oedometrique en exprimant directement le tassement
relatift Oh/h en fonction de la contrainte normale
appliquée 6',

AB AB

EO = = ——— = = —— (1 + e0)
Ah Ae
h

Eo n'est pas une constante, 21l n'est valable
que dans l'intervalle de contraintes pour lequel il est
calculé, :
Dans la pratique, 1l est possible, sans grande erreur,
de considerer un module ocedométrique constant dans un
assez large domaine.

Les parametres ainsi definis permettent de
caracteriser le sol

- Cc renseigne sur la-compressibiliteé du sol

, Cc<0,020 sel incompressikle,
0,020 <Cc<0,05%0 sol tres peu compressible.
0,050 <Cc<0,100 sol pezu compressible.
0,100 <Cec<0,200 soul moyennement compressible.
0,200 «Cc<0,300 scl assez tortement compressible.
0,300 «Cc«<0,5%00 s0l trées compressible.

Cc>0,500 sol extremement compressible,
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- ©'p renseigne sur la consolidation du sot, ©'v etant
la contrainte etfective s'exergant sur le sol
G'v < B'p sol surconsolide.
'v = §'p scl normalement consolide.
B'v » 6'p sol sous-consclide,

on definit egalement un coefficient
renseignant sur le degré de surconsolidation du sol

OCR : over consclidation ratio. .

G'p
OCR = ——m—
B v
- OCR > 3 sol fortement surconsolide.
- 1 ¢ OCR < 3 sol surconsclide.
- OCR = 1 saol normalement consolidé.

- La capacite d'un sol a gontfler ou non est appréciée
grace au coefficient de gonflement Cg

Cg < 0,08 sol non gonflant.

0,05 < Cg < 0,10 sol gonflant.

Cg > 0,10 s0l fortement gonflant.
H.2.5%5. Evaluation du module de detformation

a. Introduction

En glasticite le milieu pesant est
caractérisé par
- son module d'elasticiteée E,
- son polds specifique Y,
- son coaefficient de poissonTJ,
- son seuil diélasticite.

Les deformations dépendant des charges
appliguees et du temps, nous deéfinirons deux modules
d'elasticité:

- Module d'élazticité non drainé Eu

Associe au coefficient de poisson non drainé

"Vu, Ce wmodule definit le rapport entre contrainte et

déformation lorsque la duree des charges est

suffisamment breve eu egard a la permeabilité des sols

et aux conditions de drainage. )

- Module d'élasticite draine E' associé au’ coefficient
de poisson drainé "V

Ce module est a utiliser lorsgue les charges

ont une duree d'application suffisante pour gque 1la
consoclidation ait le temps de se realiser entiérement.
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b - Evaluation du module de déformation a partir du
module cedométrique (E' et Eu)

Le module d'élasticité drainé E' peut é&tre
calcule a partir du module oedometrique. FEn effet ils
sont reliés par la formule suivante

(1+V') (1-2V")

E ' = Eo
(1-V")
V' : coefficient de poisson drainé.
Eo : wmodule cedométrique,

or d'apres E. Absi
E' Eu
= d'ou on peut exprimer le module

IJV' 1ﬁVu

de déformation non drainé Eu en fonction du module

oedométrique Eo

Vu o+ 1 Vu + 1 (1+V') (1-2V")
Eu = E'= x (Ee ).
1+V! 1+V 1<V
(1+Ju) (1-2V')
Eu = . Eo,
(1-V')
avecﬁVu : coefficient de poisson non draine.
V' ¢ coefficient de poisson drainé.
Vu = 0,5 pour les sols saturés.
Vu = 0,3 pour les sols non saturés.
' = 0,3 dans tous les cas.
En prenant711= 0,5 etjv' = 0,3 ,
on a
E' = 1,15 Eo ;
et
Eu = 0,8%4 Eo.
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B.4. DETERMINATION RE LA CAPACITE PORTANTE DES [EOQNDA-

TIONS SUPERFICIELLES A PARTIR DES ESSAIS AU LARQ-

RATQIRE : [4].[8)

K X XX R

A KEITNHKNHEXXK

D: profondeur d'ancrage de la semelle.
B: largeur de la semelle.

Une semelle est dite superficielle lorsque le

'appurt D / B est intérieur a 4.

Soit uhe charge Q appiiqueée sur la fondation.

Celle-c1 provoguera des tassements sous la semelle.

On peut ainsi representelr le tassement final

en forction de la charge appliguee.

- -8 0 Qa Q
\k ﬁQ

w ox X ¥R XX K X TR

Domaine  TDomand| g
élas+1quc plastig

s

avec Ql: charge limite de la semelle.

gl = Ql / A.
ou A: aire de la section de la semelle.

ga: contrainte admissible, elle represente
contrainte moyenhe acceptable pour la semelle,

et gqa = Qa,/ A.

ga est utilisee dans les bureaux d'études pour
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dimensionnement.

La contrainte admissible ga devra répondre
aux deux conditions suivantes

1, Critére de rupture
I1 faut gque ga < gl / Fs.
ou a la limite ga = ql / Fs.

ol Fs: coerficlent de securité généralement pris égal &
3. Dans ce cas, tout risgue de rupture est evité.

2. Critere de déformabilite
Il est necessaire de s'assurer gque le

tassement s provoque par la charge admissible gqa soit
ccmpatible avec le bon comportement de l'ouvrage.

on distingue trois zones principales au
moment de la rupture

B

1

¢
3

Schéma de rupture d'une semelle

- zone 1 : Le sol dans cette zone se déplace avec 1la
fondation et fait corps avec elle.

- Zone 2 : Le sol est refoulé vers 1la surface. Les
déplacements et cisaillements sont trés importants.
Dans cette zone la rupture est généralisee.

- Zone 3 : Le sol de cette zone est peu ou-'pas perturbé
par la rupture. .

3. Lalcul de la charge limite

Cas d'une semglle continue supportant une
charge verticale et ancreée dans un sol homogéne A
surface norvizontale.
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La charge limite est obtenue par superposi-
tion de trois états

QL = QY + Qp + Qc.
En terme de contraintes:
ql = q¥ + gp + qc.

ol g¥ : résistance du sol pulverulent sous le niveau de
la semelle.

YZ: poids spécifique du sol.

qp: action des terres situses au dessus du niveau de
la fondation. Ces terres sont Supposees agir comme une
surcharge sur un milieu pulvérulent non pesant.

lQP
_a, =0
1) °I TTEVAra
fffflllh’lll/

gc: action de la cohesion.

3.0
C#0
II////I!{”'

N 52

Le DTU a proposé comme formule pour les
semelles filantes

ql =3Y2 NY + Y1 D Ng + (1 + 0,3 B/L) C Nc.

ou NY , Ng, Nc¢ sont des coefficients dépendant de

78



l'angle de frottement interne du sol et sont appelés
termes de portance.

Ils sont détermineés & partir de formules théoriques.
Quand L tend vers l'infini:
ql = $Y2 NY + Y1 D Ng + C Nc.

g est le rayon moyen de la zemelle

: 9 ) B

2 (1 + B/ L}

Terzaghi a propose, de son cdoté, comme formule de ql:
* Pour des semelles circulaires de diametre @ = B.

ql = 0,3 Y2 BNY + Y1 DNg + 1,3 C Nc.
* Pour une semelle carrée de coté B.

ql = 0,4 Y2 B NY + Y1 D Ng +. 1,3 C Nc.
On  peut déterminer la contrainte admissible ga en
appliquant un coefficient de sécurité Fs = 3 sur la
contrainte limite ql, mais il est plus satisfaisant
d'introduire la capacité portante nette (ql - V. D } qui
correspond a l'accroissement de la charge appliquée au

massif dans le plan de la fondation.

SY2 NY + Y1 D (Ng ~ 1) + (1L + 0,3 B / L) C Nc

ga = Y1 D +
Fs

E.5. DETERMINATION DE LA CAPACITE PORTANTE DES FONDA-

T T T TR A M ke e m e e D e L e e e - e e AR ER e ek e e e A mm . Em L A b mm e e

TS ST T TR A M am M U Rl e e el dh e e e R AR S e - BB e = v o am = - e ma

On parle de fondations profondes lorsque le
rapport H/B est superieur a 10.

H : fiche tutale de la fondation dans le sol.
B : diamétre du pileu.

B.5.1. Charge limite du pieu

La charge limite sous le pieu provient de
delux termes

- d'une part de la résistance au poinconnement du sol
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sous la pointe du piesu

d'autre part de la mobilisation du frottement entre
le sol et le pieu le long du fut. C'est le frottement
latéral Qf.
Ql = Qp + Qf.
Il est a noter gque le frottement latéral

resistance de pointe Qp.

dépend etroitement du matériau constitutif du pieu et

de son mode de chargement,

ce gqui n'est pas le cas de

la résistance de pointe.

B.5.2.

Etude du comportement d'un pieu soumis &
homogene
- Quelqgues notions theoriques
1. Terme de pointe
La formule donnant la charge limite des
fondations superficielles s'ecrit
gp = 1,3 ¢ Nc + Y D Ng. (1)
ou
qp contrainte de pointe a la rupture du sol.
Le terme en NY a ete neglige du fait que B
est tres petit devant D, la formule génerale étant :
gqp = 1/2 Y B NY -+ Y D Nq + 1,3 C Nc.
Dans la formule (1}, le sol au-dessus de 1la
pointe a ete consideré comme une surcharge. Il s'agit
d'une simplification en fait les c¢ourbes de

glissement remontent au-dessus de la pointe fig.({a)

B D(Q
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Ll b il bl

4
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On  s'accorde a considérer que les lignes de
glissement se retournent sur le fur a condition gue
ltancrage soit suffisant tig.({b)

Pour D>Dc , la formule donnant 1la contrainte &
la rupture en pointe s'éerit

qpP = C Nemax + Y Ngmax D.
B 2/3
Dc = —— Ng
4

3,04 tg@ Ngmax - 1
Ngmax = 10 . Ncmax =

tgd

2. Frottement lateral

C'est la contrainte de cisaillement qui
Peut etre mobilisée au contact du fut et du sol quand
il a deplacement de 1'un par rapport & 1° autre

L

Si le contact est parfaitement rugueux
fu = C + 6n tgd.

fu=¢ + KXYz tgg.

Qf = p.fu.D avec P : périmétre du pleu.

D : longueur du pieu.
d'oit Qf = P (C D + 1/2 K Y D2 tg@) avec z = D/2,
d'ou
QL = A gp + OQf.
B. ﬂ_pngdggmmﬁggmmg_ej@;_em:
tance Mﬁmmw
megcaniques du sol

Le calcul de la charge limite est base sur la
formule génerale

A Qf
Qadm = —— gp +

Fs1 Fs?2
A : aire de la section droite du pieu.
qp : resistance de pointe a la rupture., ‘
Qf : frottement latéral mobilisable le long du fit a

la rupture,

Fsl,Fs2 : coefficients de sécurite.

Plusieurs auteurs préconisent les valeurs
suivantes

Fsl = 3 Fsg2 = 2 [31,07].
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a. Profondeur critique

La wvaleur de la profondeur critique sera
évaluée a partir de la formule suivante

B 2/3
Dc = —— Ng
4
De represente la profondeur d'ancrage

minimale dans la couche porteuse Supposée homogéne.

b. Terme de pointe

Compte tenu des résultats obtenus pour un sol
homogene, on en deéduit

* sols pulverulents et cohérents
gl = 1,3 Cu Ncmax + 50 Ngmax.

Cu et gl en KN/me,

* sols purement cohérents
gl = 9cCu.

C. Frottement latéral

Le frottement latéral global Sur le
multicouche est donné par

Qf = p x Y. fui hi.

hi : epaisscur de la couche i.
fui : frottement unitaire de 1la couche 1.
j») : perimétre du pieu.

fui est détermineé différemment en fonction de la nature
du sol rencontré,

c.1. sols pulverulents

Une ' approche a é€té proposce pour déterminer
le frottement lateral en considerant que le frottement
latéral unitaire a la rupture et a la profondeur 2 est
donné par la formule - '

fu(z) = K tg /u‘i’* dz .
o

avec Y* = Y au-dessus de la nappe ;

Y* = ¥' au dessous de la nappe.



Les  valeurs de & et K sont etablies dans Jle
tableau suivant :

K
Nature du pieu O T __
Inilieu lache milieu dense
@ < 35 @ > 350
Pleu en acier 200 0,5 1
battu ou fore
Pieu bartu en 3/4¢9 1 . 2
beton rugueunx
Pieu battu en 3/4¢ 0,5 1
béton lisse
Pieux forés(1) | 3/4¢ 0,5 0,5(1)
(1) Les valeurs donneées par Broms pour les Pleux forés

semblent pessimistes. Dans des conditions d'exécution
Correctes, on peut admettre K=1 pour les milieux denses.

C.2. sols purement cohérents
Le terme en frottement latéral unitaire east
donné par
fu = g cu.

ou f depend de ¢y et du type de pieu.

Type de piey B
Pieux en béton battus ou & tube 1,00
battu
Pieux forés de diamétre 1nférieur 0,70
a 1,5 m
Pleux forés de gros diamétre er 0,60
barrettes
Pieux H 0:9
Pieux metalliques battus 0,5
Pleux forés 3 chemisage perdu G,25
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c.3, sols cohérents : C 2 0, @ # O.

Il taut, dans ce cas, assimiler le sol soit a
un  sol pulverulent soit a un sol purement cokérent
selon le caractere prédominant du sol.

E.5.4. Differents types de pleux : (5]

On distingue plusieurs types de pieux selon le
materiau constitutif, leur mode de travail et leurs
conditions de mise en oeuvre.

Les pieux les plus utilisés sont les pieux en
béton. Il existe deux grandes catégories de pieux en
béton : les pieux faconnés a l'avance et les Pleux
réalises sur place.

Cette derniere catégorie se subdivise elle
méme en deux catégories selon le mode d'exécution du
trou destiné a recevoir le béton.

= Le trou est obtenu par battage oun vibrotongage d'un
tube provisoire en acier cbtureé a sa base. Dans ce
cas le terrain est refoulé latéralement.

- Le trou est toré et le terrain extrait, les parois
du forage £tant maintenues, 51 besoin est, par un
soutenement provisoire (tube métallique, boue).

(a) Pleuwx faconnés a 1'avance

Dans cette catégorie, on detaillera les pieux
battus. La mise en pPlace de ces pieux se fait payr
battage. L'enfoncement est obtenu par la chute, libre ou
activée, du mouton sur la téte du pieu.

Cependant, l'utilisation de ce type de pileux
est déconseillée dans les terrains trés argileux car
les terrains non consolidés sont trés peu compressibles
sous l'effet de contraintes meme elevees appliquées
pendant une trés couirte duree, ainsi la chute du mouton
Provoque-t-elle une remontée du terrain autour du pieu

d'ou une chute de résistance.

(b} Pieux fores : .
L'utilisation des ‘pieux forés éimples est
possible dans un terrain suffisamment cohérent et ne

contenant pas de nappe, en effet il est possible de
realiser le trou sans souténement provisoire.

Dans le cas de sols satures argileux ou il y
a risque d'eboulement en fond de forage, la solution
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pieux forés a 1la boue ou pieux foréeés tubés est
consellliee.

I1 est a noter gue la solution par pieux
forés permet l'exécution de pieux de trés grand
diamétre et donc de fonder des ouvrages tres lourds.

(c) Lhoix duy type de pieux a utiliser

Etant donne le type de sol d'assise (sableux,
argileux, vaseux et saturé), nous opterons pour des
pieux fores a la boue, ces derniers semblant 8tre les
pPlus approprieées.

B.6. TASSEMENT : [8]

Calcul du rassement de conseolidation a
baxrir des donnees des essais de labora-
toire :

m
[
=

L'évaluation de l'amplitude des tassements
par les donnees du laboratoire peut é&tre effectuéde
selon la méthode d'inteégration par tranches.

Noug opterons pour cette methode qui traite
le cas d'une semelle souple et celui d'une semelle
rigide.

N.E.

- 81 la semelle est souple, elle peut suivre toutes
les deformations du terrain ; la pression de contact
sera distribuee uniformeément mais le tassement sera
inégalement réparti.

- S1 la semelle est rigide, le tassement sera uniforme
mais 1l n'en sera pas de méme pour la pression de
contact.

a - Sewmelle souple

Pour determiner le tassement au centre de la
semelle, on decoupe le sol en tranches horizontales
d'épaisseur Hi a4 partir du niveau de la semelle (cote
0} Jusqu'a une profondeur telle que l'influence de la
semelle soit negligeable (AB=0) ou gue le bas de la
couche compressible soit atteint. Cette profondeur est
obtenue par la détermination du bulbe de pressicn sous
la fondation. L'estimation du tassement de chaque
couche est alors possible en se basant sur les
résultats oedométrigues.
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A Hi = Hi

1l + eo

le tassement total est
11
AH = 2_AHi.
i=1

b - semelle rigide:

Le tassement moyen d'une semelle rigide est
inférieur a celui d'une semelle souple. On peut
admettre que le tassement d'une semelle parfajitement
rigide est egal a 80 % de celui de la semelle souple.

N.B.

- Le tassement total sous le radier est obtenu avec un
ordre de grandeur tout a fait acceptable. En effet,
le chargement est conforme au schéma de Terzaghi,
c'est a dire que l'étendue de la surface chargée est
grande devant l'eépaisseur de la couche compressible.,

B.6.2. Evaluatijon du tassement nop drainé sous
— . velianes |

Pour estimer le tassement non drainé d'un
sol, pour lequel la consolidation n'a pas eu le temps
de se faire a cause du mode de chargement, nous 110us
baserons sur la relation liant la contrainte & la
déformation dans le domaine elastique.

© = EE
Ah
avec & = cu Ah : repreésente le tassement,
h
et E = Eu.
Eu : module de déformation non drainé
du sol.
AHAB
d'on Abh = x h.
Eu

B.6.3. Eiﬁlﬁ%&lgn du tassement d'un ‘pieu isolé
[10-1

a. Introduction

Pour evaluer le tassement du pieu dans le
sol, nous utiliserons la méthode proposée par
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Cambefort. Selon lui, 1le comportement du pieu est régi
par les lois suivantes

- la loi de mobilisation liant la contrainte an rointe
au deplacement en pointe

b
db

Pb = g db + R

avec pb . contrainte verticale en Pollite
db : diamétre de la pointe ;
8b : déplacement en pointe du pieu ;
q,R : coefficients de mobilisation en pointe.

r

- la loi de frottement lateral dans le domaine de
mobilisation €lastique :

Ps = A +9B
avec ps @ contrainte de cisaillement entre le sol et
le fOt en un point ;
s . deplacement vertical en ce point Adu fat ;
A,B ! coefficients de frottement lateral.

- la loi de frottement lateéral aprés glissement entre
le sol et le fut

PS = g + fz.

avec g = 0 pour les sols purement pulverulents ;
£ = 0 pour les sols purement cohérents ;
Z = protondeur du point considére.

En ecrivant l'équilibre en tout point dans le
domaine élastique et en considérant que ¢ et A sont
négligeables, on obtient l'expression du tassement en
téte de pieu dans le cas d'un Pleu incompressible

Q
fid (BL+R/4)

Ah =35 -

aveac L. longueur du pieu ;
d = D diametre du pieu ;
B,R coetticients a déterminer.

b. Derermination des coefficients B et R

Selon H. Cambefort, les valeurs de B ¢t R
Pedvent étre estimees a partir d'un essai de
chargement en vraie grandeur. Mais comme un tel essai
est une operation délicate et onéreuse, Cambefort a
tenté de donner une interprétation theorique, dang le
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cadre de l'élasticite linéaire, des coefficients B et
R afin d'eviter le recours a l'essai de chargement,

On est donc arrivé a proposer la relation
B = 0,45 Es,
avec Es : module d'Young en KPa et B en KN/m3,
et R = 3 Es.
ol Es est le module d'Young.
c. Détermination dy module de déformation
du sgl

Stavros G. Christoulas s'est basé sur des
€5s5a1s de chargement poul estimer le module d'Young en
fonction des resultats des essais penetrométrigues.

Une correlation entre Es et Rp a &té Proposée

1,091
Es = 21,066 Rp

avec Rp : resistance de pointe au PENETtromeétre stati-
que {exprimee en MPa) ;

et Es : medule de déformation du sol {exprimée en MPa).
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A.l. SONDAGES

Le mode de sondage utilisé sur notre site est
le sondage a rotation, le plus adapte aux terrains
marneux et argileux; le forage est effectué avec un
tubage de 143 mm de diametre.

Le forage est fait & la boue {mélange
bentonite =+ eau). Du fait de la présence d'eau, les
sondages, allant jusqu'a une profondeur de 40 métres,
ont geté executés avec soin sous le contrdle d'un
géologue. (voir plan d'implantation annexe 1)

Nous proposons cl-apres un apergu
stratigraphique du 'sol etabli a partir des coupes
géotechniges jointes en annexe [annexe 2.A]).

Des coupes lithologiques ont été effectuées

sous chaque bac et sont également jointes en annexe
[annexe 4.A].
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Strati i :

Les sondages effectueés ont mis en évidence la
presence de trois types de formation ;
= une couverture de terre végétale,
- des sols alluvionnaires,
- un substratum marneux.

La couverture de terre végétale est la couche
de surface. Elle a une bprofondeur variabhlse et est
constituee d'une argile brunitre comportant des débris
de racines.

Le terrain sous-jacent, hétérogéne, est
caractéarisé par une altemance entre les niveaux
sableux, limoneux, argileux, tous plus ou moins vaseux.
Les différents 'niveaux sont caractérisés par une
hétérogénéité latérale avec présence de lentilles de
sols . organigues dont les caractéristiques mécanigues
sont médiocres.

Les sondages effectués confirment,
ponctueliement, 1'irrégularité genérale, en profondeur,
des différentes couches de sable, de limon et d'argile
qui apparaissent & des niveaux variables d'un sondage &
un autre.

Au-dessous des dépdts sableux, limoneux,
argileux se trouve le substratum marneux. Les marnes
présentent divers degreés draltération évoluant

progressivement en profondeur comme suit
~ Marnes altérées

Alteération trés poussée de la marne pour
donner une formation argileuse. Cette couche est trés
sensible aux variations de teneur en eauy.

Par conséquent, le phéncméne de retrait-gonflement vy
est intense.

- Marne deécomprimée et fissurée ;

Altération primaire de la marne. C'est une
couche compacte, dure, parcourue par un réseau serré de
fissures. La circulation d'eau Yy est intense.

~ Marne saine non altérée :

Située au dessous des autres, c'est une

couche trés compacte de ccoculeur grise, trés résistante,
elle est imperméable.

89



- Le niveau statique de la nappe phreatique (mis en
évidence lors du forage) varie entre 0 et 2 m de
profondeur environ.

- Sous chague bac, a ete effectuee une coupe
lithologique [annexe 4.A fig. 1,2,3]. Schématiquement,
la stratigraphie sous les trois bacs est la suivante :

* Bac RZ21
de 0 2 5 m : argile et limon ;
de 5 3 27 m : sable fin, gquelquefois limoneux
avec de rares niveaux graveleux et des

intercalations argileuses (importantes entre 15
et 18 meétres)

de 27 a 40 m : marne.
* Bac R13
de 0 a 6 m : argile et limon ;
de 6 a 26 m : sable fin avec intercalations

argtleuses et limoneuses ;
., de 26 & 40 m : marne.

* Bac (9
de 0 a 22 m : alternance entre des niveaux en
majorité argileux et sableux ;
de 22 a 44 m : marne.

N.B. Les différents sondages 1indiquent gue les
couches citées preécédemment sont contaminées par
des presences vaseuses.

A.2. ESSAIS PENETROMETRIQUES :

Comme nous 1'avons signale dans la partie
théorigque, le penétrométre statique utilisé dans le
cadre de notre projet est du type Gouda {a cdne mobile)
monté sur camion. ‘

Il permet une mesure discontinue et séparee
des efforts de pointe et de frottement latéral.

Dans le cas de sols grenus fins {presents en
nrofondeur), les reésultats du pénetrométre seront
utilisés pour le dimensionnement des fondations
profondes.

Ils permettent &galement d'éevaluer le taux de
travail sous une fondation superficielle, maie nous
n'exploiterons pas les résultats de cet essai pour le
dimensionnement de celle-ci. )

Par atlleurs, cet essai peut étre utilisé

pour  donner un aper¢u sur la nature des couches en
présence dans le cas ou on ne dispose pas de sondages
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indiquant les différentes couches traversées et pour
déterminelr les caractéristiques mécaniques ¢ et @ du
sol.

Neuf essais pénétrométriques ont eté réalisés
sur le site du terminal marin de Béjaia. Ces essais,
dits CPT (de "cone penetration test"), sont implantés
de maniere a représenter de fagon convenable le sol
sous les bacs a l'etude.

Trois CPT ont été effectues autour de chaque
bac {(veoir plan d'implantation Annexe 1).

Bac RZ21 CPT 1,2,3.
Bac C9 CPT 4,%,6.
Bac R13 CPT 7,8,9.
La profondeur de tous les essails est

dA'environ 20 m et les resultats ont &té représentés sur
des péneétrogramnes joints en annexe. [Annexe 28]

Nous  reprendons, dans c¢ette partie, ces
résultats sous forme de tableaux pour faciliter leur
interprétation et pouvoir les utiliser, par la suite,
dans les calculs.
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BAC R 21 CPT 1
Profondeur| Rp (bars) Fl (bars) r %

{m)

0,5 27 1,60 7,27
1,0 19 G,83 4,87
1,5 15 0,80 5,33
2,0 18 0,67 3,72
2,5 10 0,60 6,00
3,0 4 0,27 6,75
3,5 3 0,27 9,00
4,0 8 0,30 3,75
4,5 9 0,90 10,00
5,0 26 1,57 6,04
5,5 36 2,56 7,22
6,0 48 3,00 6,25
6,5 32 2,47 7,72
7,0 606 3,60 5,45
7,5 72 4,53 6,30
8,0 32 0,13 0,41
8,5 14 0,93 6,64
9,0 26 Q,67 2,58
9,5 48 2,33 4,86
10,0 94 §,67 4,97
10,4 b2 1,07 2,06
11,0 12 1,07 8,92
11,5 i 0,27 6,75
12,0 4 0,27 65,75
12,5 4 0,27 6,75
13,0 40 1,83 4,58
13,5 12 0,60 5,00
14,0 46 2,73 5,94
14,5 60 3,13 5,22
15,0 82 3,80 4,64
15,5 96 4,93 5,14
16,0 138 4,40 3,19
16,5 128 4,80 3,75
17,0 24 1,47 6,13
17,5 42 2,67 6,36
18,0 48 1,60 3,33
18,5 32 1,80 5,63
19,0 16 1,13 7,06
19,5 14 0,53 3,79




BAC R 21 CPT 2

Profondeur| Rp (bars) Fl (bars) Fr %
(m)
0,5 28,0 1,40 5,00
1,0 13,0 1,33 10,23
1,5 10,0 0,53 5,30
2,0 10,0 0,47 4,70
2,% 16,0 0,33 2,06
3,0 5,8 0,27 4,65
3,5 40,0 0,73 1,80
4,0 10,0 0,53 5,30
4,5 10,0 0,53 5,30
5,0 18,0 0,60 3,33
5,5 74,0 4,33 5,85
6,0 80,0 1,80 2,25
6,5 180,0 5,27 2,93
7,0 94,0 4,00 4,25
7,5 77,6 3,33 4,29
8,0 8,0 0,40 5,00
g,5 6,0 0,2 4,50
9,0 30,0 1,00 3,33
9,5 16,0 1,33 8,30
10,0 10,0 0,50 5,00
10,5 16,0 0,67 4,20,
11,0 40,0 1,67 4,20
11,5 64,0 2,67 4,20
12,0 14,0 G,93 6,64
12,5 78,0 4,67 6,00
13,0 15,0 1,80 12,00
13,5 24,0 0,80 3,33
14,0 16,0 0,40 2,50
14,5 24,0 0,80 3,33
15,0 54,0 1,13 2,09
15,5 50,0 2,21 4,54
16,0 76,0 3,80 £,00
16,5 96,0 2,00 2,08
17,0 90,0 2,00 2,22
17,5 52,0 1,92 3,69
18,0 28,0 0,63 2,25
18,5 18,0 0,93 5,17
19,0 24,0 0,53 2,21
19,5 22,0 0,73 . 3,32




EAC R 21 CPT 3
Profondeur| Rp (bars) Fl (bars) Fr %
(m)
0,5% 14 1,20 §,57
1,0 14 0,87 6,21
1,5 14 0,067 4,30
2,0 10 0,50 y,00
z,5 8 0,47 5,87
3,0 6 0,27 4,50
3,5 4 0,2 5,00
4,0 4 0,33 8,25
4,5 3 0,20 6,67
5,0 12 0,57 4,75
5,5 16 0,33 2,06
5,0 12 0,40 3,33
6,5 40 1,00 2,50
7,0 34 2,13 6,26
7,5 48 1,60 3,33
8,0 B 0,53 6,63
8,5 32 2,67 8,34
9,0 12 0,53 4,17
9,5 3 0,27 9,00
10,0 4 0,20 5,00
10,5 2 1,13 4,71
11,0 66 2,87 4,35
11,5 34 0,93 2,74
12,0 10 0,53 5,30
12,5 8 0,47 5,88
13,0 38 1,27 3,34
13,5 72 2,00 2,78
14,0 48 2,27 4,73
14,5 12 0,60 5,00
15,0 40 0,67 1,68
15,5 28 0,67 2,34
16,0 56 2,07 3,70
lo,5 54 1,33 2,46
17,0 76 3,13 4,12
17.59 70 2,40 3,43
18,0 16 2,47 15,44
18,5 56 2,10 3,75
19,0 14 0,97 6,93
19,5 48 2,13 ) 4,44
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BAC R13 CBT 7

Protondeur| Rp {bars) F1 (bars) Fr %
{m) :
0,5 25,00 1,33 5,32
1,0 14,00 0,93 0,64
1,58 14,00 0,80 5,71
7,0 12,00 0,80 £,67
2,5 13,00 0,53 4,08
3,0 12,00 0,30 5,67
3,5 26,00 1,13 4,36
4,0 54,00 1,53 2,84
4,5 28,00 1,60 5,71
5,0 36,00 ¢, 00 0,00
5,5 36,00 1,73 4,80
5,0 24,00 0,80 3,3
5,5 42,00 2,00 4,76
7,0 30,00 1,00 3,33
t,L GO0 1,40 e, 33
3,0 64,00 2,20 3,44
8,5 50,00 2,93 5,86
9,0 3,60 1,20 3,332
9.,% 15,00 1,00 6,2
10,0 25,00 1,13 4,04
10,5 27,040 1,67 6,18
11,0 56,00 2,93 5,23
11,5 26,00 0,93 3,60
12,0 50,00 z,10 4,20
12,5 36,00 1,37 3,81
13,0 49,00 1,80 3,67
13,5 68,00 3,07 4,51
14,0 L4, 00 LR 90
14,5 52,00 213 4,10
15,0 81,00 3,37 4,17
15,5 53,00 3,13 5,40
16,0 28,00 0,87 3,11
16,5 26,00 0,87 3,35
17,0 46,00 3,00 5,5%Z
17,% 47,00 2,67 L, 36
18,0 62,00 2,30 4,52
18,5 61,00 2,60 4,26
14,0 62,00 2,80 4,52
19,5 94,00 N, 2T 5,10




BAC R13 CPT 8

Protfondeur} Rp (bars) Fl (bars) Fr %
{m)
0.5 14 1,00 7,14
1.0 11 0,67 6,00
1,5 27 0,60 2,22
2,0 20 0,67 3,35
2,3 26 0,30 1,15
3,0 66 1,53 5,32
3,2 18 0,70 3,89
4,0 62 4,27 5,89
4,5 54 2,27 4,20
2,0 68 2,93 4,31
2,3 38 0,87 2,29
6,0 52 2,93 5,30
6.5 54 3,00 5,55
7,0 39 1,30 3,33
7.5 19 0,80 4,21
8,0 93 1,03 3,12
8,5 22 0,60 2,73
2,0 14 0,53 1,79
9.5 8 0,67 8,37
10,0 18 0,87 4,83
10,5 70 3,60 5,14
11,0 20 2,27 11,35
11,5 48 1,60 3,33
12,0 48 2,10 4,37
1z,5 22 1,47 6,68
13,0 32 1,07 3,34
13,5 66 2,47 3,74
14,0 37 1,67 4,51
14,5 37 1,93 522
15,0 54 1,07 1,98
15,5 60 2,00 3,33
16,0 68 2,80 4,12
16,2 64 1,20 1,87
17,0 74 2,30 3,11
17,5 78 2,60 3,33
18,0 72 0,70 0,97
18,5 50 2,60 5,20
19,0 54 2,67 4,94
19,5 100 3,33 3,33
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BAC R13 CPT 9 |
Profondeur| Rp (bars) Fl (bars) Fr %
- e e —-."i- --------- '-_‘?'----_-—— —_——_—————

10,51 ;16,0 © 1,53 9,56
1,0 10,0 0,57 5,70
1,5 10,0 0,63 6,30
2,0 16,0 0,40 4,00
2,5 17,0 0,77 4,53
3,0 14,0 0,80 5,71
3,5 8,0 0,33 . 4,12
4,0 4,0 0,20 5,00
4,5 6,0 0,27 4,50
5,0 4,0 0,27 6,75
5,5 6,0 0,27 4,50
6,0 41,0 1,37 3,34
6,5 20,0 1,20 6,00
7,0 48,0 3,13 6,52
7,5 132,0 3,93 2,98
8,0 48,0 1,73 4,55
8,5 80,0 3,07 3,41
9,0 12,0 1,00 8,33
c,5 6,0 0,20 3,33
13,0 16,0 0.53 2,31
10,5 10,0 0,33 3,30
i1,0 h 58,0 1,83 3,15
i, s 7,0 0,23 220
12,0 4,0 0,20 5,00
12,5 6,2 0,20 3,23
13,0 4,4 0,27 6,14
13,5 5,0 0,17 3,40
14,0 4,0 0,13 3,25
14,5 6,0 0,20 2,33
15,0 5,0 0,17 3,40
15,5 8,0 0,27 3,37
16,0 12,0 0,40 3,33
16,5 63,0 2,87 4,55
17,0 62,0 2,43 3,92
17,5 65,0 2,17 3,34
18,0 s, 0 2,13 2,24
18,5 70,0 2,33 3,33
19,0 53,0 2,93 5,53
19,5 47,0 2,53 5,38
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Détermination de C et @ & partir du pénétroméetre

de

densité
contrainte

polnte
en

- La valeur proposeée pour la cohésion dans le cas

l'utilisation d'une pointe Hollandaise est
Cu = Rp/20.

- Ean ce gul concerne l'angle de frottement interne ¢
des couches pulverulentes, 1l peut etre déterminég 3a
partir d'abaques, d'abord pour évaluer la
relative du sc¢l Dr en fonction de 1la
effective a mi-couche et de la résistance de
Rp (abagque de Shmertmann} puis pour determiner @
fonction de Dr et de la nature du sol (abaque de

Schmertmann}).

Les abagques sont joints en annexe [annexe 5 fig.3 ef 4]

Les valeurs moyenhes des caracltéristiques
obtenues pour les différents essais sous un méme bac
seront, a la fin des calculs, repris sur trois tableaux

récapitulatifs (un pour chagque bac).

Eac R21 CPT1
Profondeur| Rp moy S8'v (t/m2) Dr (%) @ u (°) cu {bars)
(m} {bars)
1,00 19,0 0,92 / / 0,95
2,25 4,0 2,18 / / 0,70
3,25 3,5 3,20 / / 0,15
3,75 5,5 3,64 / / 0,35
4,50 5,0 4,34 / / 0,45
6,50 32,0 6,36 40,00 38,8 /
11,50 4,0 11,46 3,38 31,7 /
16,50 128,0 16,46 / / 6,40
19,00 16,0 18,91 g,70 29,4 /
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Profondeur| Rp moy B'v {t/m2) Dr (%) @ u (°) Cu (bars)
{m) (bars)
1,00 13 0,92 / / 0,65
2,25 11 2,18 / / 0,55
3,25 14 3,20 / / 0,70
3,75 24 3,64 / / 1,20
4,50 10 4,34 / / 0,50
6,50 180 6,36 100,00 43,0 /
11,50 64 11,46 53,30 38,0 /
16,50 96 16,46 / / 4,80
19,00 24 18,91 12,85 29,9 /
CPT3
Profondeur| Rp moy | &'v (t/m2) ‘Dr (%) g u (°) cu (bars)
{m) [bars)
1,00 14 0,92 / / 0,70
2,25 7 2,18 / / 0,35
3,25 4 3,20 / / 0,20
3,75 3 3,64 / / 0,15
4,50 3 4,34 / / 0,15
6,50 40 . 6,36 50,0 35,7 /
11,50 34 11,46 30,0 35,0 /
16,50 54 16,46 / / 2,70
19,00 14 18,91 7,6 29,0 /
; » eud L
Profondeur|l,00(2,25}3,25{3,75|4,50|6,50{11,5{16,50]19,00
(m)
Pu{°) / / / / / 4,05[34,9 / 29,43
cu{bars) |0,67(0,53|0,17|0,25(0,47| / / 4,63 /
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Bac ¢9 CPT4
Profondeur| Rp moy 6'v (t/mz) Dr (%) @ u (°) Cu (bars)

(m) {bars)

1,00 20,33 0,92 / / 1,016
2,25 34,00 2,18 / / 1,700
3,25 54,00 3,20 / / 2,700
3,75 51,00 3,64 / / 2,550
4,50 80,67 4,34 / / 4,030
6,50 26,86 6,306 40,00 38,8 /
11,50 95,40 11,46 67,27 39,4 /
16,50 16,43 16,46 / 7/ 0,820
19,00 53,25 18,91 30,00 32,4 /

CPTS
Profondeur|{ Rp moy 6'v (t/me) Dr (%) P u {9) cu (bars)

(m) {bars)

1,00 22,67 0,92 / / 1,13
2,25 38,50 2,18 / / 1,92
3,25 53,00 3,20 / / 2,65
3,758 49,00 3,64 / / 2,45
4,50 46,67 4,34 / / 2,33
6,50 34,71 6,36 25 37,2 /
11,50 83,33 11,46 62 38,06 /
16,50 15,71 16,46 / / 0,79
19,00 68,75 18,91 40 33,7 /
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CPT6

Profondeur| Rp moy 6'v (t/m<¢) Dr (%) ¢ u (°}) Cu (bars)
{m) (bars)
1,00 18,33 0,92 / / 0,916
2,25 34,75 2,18 / / 1,740
3,25 67,00 3,20 / / 3,350
3,75 72,00 3,64 / / 3,600
4,50 59,33 4,34 / / 2,970
6,50 26,71 6,36 30,00 37,7 /
11,50 57,87 11,46 40,83 36,2 /
16,50 15,00 16,46 / / 0,750
19,00 8,00 18,91 4,29 28,6 /
Tableay recapitulatif
Profondeur}1,00{2,2%|3,25|3,75(4,50|6,50]11,%|16,50|19,00
(m)
pu(°) | /v s s |s7aelss, ] /0 21,6
Cu(bars) |1,02|1,79{2,9 |2,% |3,11] / / 0,79 /

10
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Bac R13 CPT7?
Profondeur| Rp moy B'v (t/m2) Dr (%) @ u (%) cu {bars)

{m) (bars)

1,00 17,67 0,92 / / 0,88
2,25 12,75 2,18 / / 0,64
3,25 19,00 3,20 / / 0,95
3,75 40,00 3,64 / / 2,00
4,50 39,34 4,34 / /. 1,97
6,50 41,71 6,36 50,00 39,7 /
11,50 95,40 11,46 67,27 39,4 /
16,50 16,43 16,46 / / 0,82
19,00 62,60 18,91 40,00 33,7 /

CPT8
Profondeur| Rp moy 6'v (t/me¢) Dr (%) @ u (°) Cu (hars)

(m) (bars) '

1,00 17,33 0,82 / / 0,87
2,25 34,50 2,18 / / 1,74
3,25 42,00 3,20 / / 2,10
3,75 40,00 3,64 / / 2,00
4,50 61,33 4,34 / / 3,07
6,50 43,30 6,36 51,43 40,00 /
11,50 35,27 11,46 30,00 35,20 /
16,50 67,14 16,46 / / 3,36
19,00 69,00 18,91 43,30 34,30 /
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Profondeur| Rp moy B'v {t/m#} Dr (%) g u (°) Cu (bars
(m} (bars)
1,00 12,00 0,92 / / G,60
2,25 12,75 2,18 / / 0,64
3,25 11,00 3,20 / / 0,55
3,75 . 6,00 3,64 / / 0,30
4,50 4,67 4,34 / / 0,23
6,50 41,29 6,36 60,00 40,5 /
11,50 18,10 11,46 15,56 33,2 /
16,50 44,29 16,46 / / 2,22
19,00 66,25 18,91 40,00 33,7 /
Profondeur}1,00]2,25(3,25 3,75|4,50]6,50 11,50}16,50 19,0
(m)
gu(e) / / / / / 4,01;35,93 / 33,9
Cu(bars) 0,78.0,6411,2 2 2,921 / / 2,79 /
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A.3.

Trois
eté réalisés sur le site [Annexe 1].

Résultats des essais pressiométriques

essais pressiométrigques seulement
Les courhes pres-

ont

siométriques sont jointes en annexe [annexe 2C].

Les essais n'ont pu dépasser 3 m de profondeur. En
effet, 1la nature vaseuse du terrain a Pprovogqué un
eboulement du trou lors du forage et a empéché 1la
poursuite du forage plus en profondeur.
Les  lresultas obtenus a partir de ces essals
sont regroupes dans le tableau suivant
Profondeur Bac Pl (bars}) Ep (bars) Ep / P1
(m)
R13 4,6 42,6 9,9
1 R21 4,4 20,5 4,6
Co 5,1 161,7 3,7
R13 4,7 30,6 6,5
2 R21 3,8 21,7 *5,7
co 2,2 10,4 4,7
3 R13 2,3 11,1 5,6
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pour

déterminer

sondages
les

Troils

Plubieur

o

carottes
caracteristigues
meécaniques du sol de fondation.

ont

échantillons ont ete

ele  effectuéds
Physiques et
prelevés de

ces sondages pour étre etudiés ay laborateoire

- 7 echantillons pour le ler sondage.
- 4 échantillons pour le 2éme sondage.
- 8 echantillons pour le 3éme scndage.

B.1.

PRESENTATION DES RESULTATS

a.

ais d'identif] .

[c

1. Polds spécifiques : Yh

Les valeurs determineées,

pour

sont regroupees dans le tableau suivant -

hap.IV.B.2]

ces paramétres

Sondage

51

S3

Prorondeur (m)
1,30 - 1,60
4,00 - 4,90

15,40 - 15,60
17,65 - 18,00
20,10 - 20,75
22,60 - 23,00
27,45 - 28,00
8,70 -~ 8,90
25,45 - 25,85
1,70 - 2,00
3,20 - 3,50
3,90 - 4,10
4,25 - 4,90
19,25 - 19,40
20,2% = 20,45
23,30 - 23,90
25,50 - 26,10

Yh{t/m3)
1,94
1,85
1,95
1,98
2,02
1,76

Etat du sol
lache
lache

1"

tres dense
lache
dense
lache

dense
dense
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des essa

a.z.
Les parametres w,
is au laboratoire sont

tableau suivant

Teneurs en eau, deqré de saturation

sSur

Sondage (Profondeur {(m) wWi{%) wliz) S5r{%)
1,30 - 1,60] 83,1 41,0 83
4,00 - 4,90 33,2 36,0 96
15,40 - 15,60 27,4 45,0 96
S1 17,65 - 18,00 28,5 40,0 100
20,10 - 20,75 26,3 34,5 1g0
22,60 - 23,00 48,0 57,0 100
27,45 - 28,00 22,4 42,0 100
4,70 - 4,8% / 29,7 /
S2 8,70 - 8,90 43,7 43,4 97
14,65 - 15,00 / 29,0 /
25,45 - 25,85 24,0 33,0 92
1,70 - 2,00 23,0 29,0 100
3,20 - 3,50 27,5 36,5 97
3,90 - 4,10 34,8 37,0 95
83 4,25 - 4,55 40,8 41,0 a5
19,25 - 19,40 32,4 33,1 100
20,25 - 20,45 34,5 35,0 97
23,30 - 23,90 21,0 36,5 a7
25,50 ~ 26,10 28,6 39,0 96
a.3. Granulometrie et limites d'Atterberyg
Comme nous 1l'avons mentionné précédemment,
l'analyse granulometrique est un escai destiné a
déterminer la vrepartition des grains de tailles
différentes.
Exenmple
Sondage 1. Echantillon prélevé a une profondeur de 1,3
a 1,6 n.

des pourcentages sur

4

la

wl et Sy evalués a partir
representeés

le

courbe

granulometrigue correspondante {[Annexe 2D fig.1}] donne

La lecture

- 3% % d'argile,

- 3% % de limon,

- 30 % de sable fin.

109



. Le s0l a cette profondeur, est un sol
rargileux limoneux sableux.

Le pourcentage d'elements de diamétre
inférieur a 80 p est de 97 % (>50%), le sol est donc un
sol fin et on  a recours, pour etablir sa
classification, aux limites d'Atterbery.

Pour cet échantillon, ont été déterminés les
parametres suivants

w = B3,1 % Sr = 83 %,
Yd = 1,6 t/m3 wl = 41 3
Yh = 1,94 t/m3 Ip = 19 %,
En Placant le point sur 1"abaque de .
Casagrande, on a : Ip = 0,73 wl-20.
Ip = 9,93 4,
60
50 ST ATgHI e pla st Wd
2 At [ L~
W o'
0 i /’J/\;L
/,\\;:\'5
Arg:ln( paunlast inus P \Q ‘ l

y T
Ap > Limons tres plastiques

Indice de plasticite Ip
-
o

20 /,,/’ Lt
]
Limens Sols orgaonques treés plastiques
10 ™ gt
o d
S0 organiques
Pev plLastiques -
[ Op] %4
[ 10 20 30 Lo S0 60 70 B0 50 100
Limite de Liquidité W,
FiG.
Symboles U.S.C.S.
L, . Limons peu plastiques ) ML
O, -+ Suls orgamques peu plastiques oL
A, - Argiles peu plastiques CL
L, = Limons sres plastiques MH
Oy = Sals organigues tres plastigues OH
A o Argies tres plasliques CH

Conclusion : le sol est une argile peu plastique.

Pour les autres points, les résultats sont
regroupés dans les tableaux suivants
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Sondage |Profondeur (m) (%) %) Observations
1,30 - 1,6 35 30 A.L.S.
4,00 - 4,58 30 51+2=53 S.L.A.
15,40 - 15,6 21 13+48=2 A.5.L. + gros
sable
s1 17,65 - 18,00 30 36+4=40 S.A.L,
20,10 - 20,75 37 45 S.A.L.
22,60 - 23,00 31 34+3=37 S5.A.L.
27,45 - 28,00 47 22 L.A.S.
52 4,70 - 4,85 25 43+42=45 S.A.L
25,45 - 25,80 40 43+5=48 S.L.A. + dgros
sable
1,70 - 2,00 34 54,% S.L.A. + gros
sable
3,20 - 3,50 42 41 L.S.A.
3,90 - 4,10 27 48 S.L.A.
S3 4,25 - 4,55 44 2B8+2=30 L.S.A.
19,25 - 19,4 55 34+6=40 L.S.
20,25 - 20,45 35 49+6=55 S.L.A. + ¢gros
sable
23,3 =~ 23,9 14 39411=50{ S.L.A. + gros
cable
25,5 = 26,1 41 35+45=40 L.5.A. + gros
sable +
graviers
N.B A.S.L argile sableuse limoneuse.
S.L.A sable fin limoneux argileux.
getc




s1

s3

Profondeur (m)
1,30 - 1,60
4,00 -

4,70 - 4,85
8,70 - 8,90
14,65 - 15,00
25,45 - 25,85
1,70 - 2,00
3,20 - 3,50
3,90 - 4,10
4,25 - 4,55

Ohservations

Argile peu
plastique

Argile treés
plastigue
Argilile peu
plastique

e m am am e v s e o -

OO OOl
LGN S o AR U I ol
W =0 =3y

-

Observations

Etat sclide
Etat plastique

solide

/
Etat plastigue

Etat

b. Essais mécanigues
b.1.

Dix

[chap.IV.B.3]

Essais de cisaillement [annexe 2.E]
essais de cisaillement UU ont até

réalisés dont sept triaxiaux et trois a la boite.
Les paramétres obtenus a partir de ces essals sont
- la cohésion non drainee CU,

- l'angle de frottement interne gu.

type d'essal realise est un

Le
non consolide
théoriquement nul,

le confirment.

non

draine
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Les résultats des essals sont rassemblés dans
le tableau suivant

Sondages |Profondeur (m) cu (bars) Gu (°)
4,00 - 4,90 0,20 3,30
Sl 17,65 - 18,00 0,65 2,00
20,10 - 20,75 0,14 5,00
8,70 - 8,90 1,38 6,30
S2 14,65 - 15,00 0,46 21,00
25,45 « 25,85 0,56 7,00
3,20 - 3,50 0,180 5,30
3,90 - 4,10 0,125 4,00
s3 20,25 = 20,45 0,500 2,30
25,50 - 26,10 0,750 3,30
b.2. Essai =Lrigue

Onze essais oedométriques ont ete réalisés.
Exemple
Sondage S1. Echantillon prelevé a une profondeur de 1,3
a 1,6 m [Annexe 2.F. fig.1].

Contrainte de preconsolidation a mi-couche de
l'échantillon (1,45 m) 6'p = 1,05 bars.

Calculons 6'v a 1,45 m de protfondeur.

05m |  terre véﬂifale. y 0,9t /m3
Qr}!c .
Am h’n’ﬁonws: 6 K": 0,3“ ‘f'/ma

B'v = ¥'1 21 + Y'2 22.
= 0,9.0,5+0,94.0,95=1,34t/m=

d'ol G'v = 0,134 bars.

B'v < B'p donc le sol est surconsolide & cette
prcfondeur.

Calculons le degré de surconsolidation :
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OCR

6'p

6'v

= 7,84.

Le sol est donc fortement surconsclidé.

Pour

les autres échantillons,

sont résumes dans le tableau suivant

les résultats

: &'v 6'p
Sondage|Profondeur (m) {bars) (bars) OCR Observations
1,3 - 1,6 0,134 1,05 7,84 Sol fortement
surconscelidé
4,0 - 4,9 0,428 2,1 4,91 "
15,4 - 15,6 1,55 0,88 0,57 Sol sous
consclide
S1 17,65 - 18,0 1,771 / / /
20,1 - 20,75] 2,036 / / /
22,6 = 23,0 2,28 2,1 0,92 Sol normalement
consolidé
27,45 - 28,0 2,745 2,3 0,84 "
1,7 - 2,0 0,19 1,45 7,63 Sol fortement
surconsolidé
3,2 - 3,5 0,34 / / /
3,9 - 4,1 0,4 / / /
53 4,25 - 4,55 0,45 1,08 2,4 Sol surcongo-
lide
19,25 - 16,4 1,8 2,05 1,4 S0l normalement
cansclidé
20,25 - 20,45 1,9 / / /
23,3 - 23,9 2,18 0,58 0,27 Scl sous
consolidé
25,5 = 26,1 2,41 / / /
Les valeurs de Cc et Cg permettent de faire

quelques cobservations guant a la compressibhilité du sol
et & son aptitude au gontlement.

Les
suivant

résultats
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Sondage | Profondeur {m)| Cr Cg Observations Cc Observations
1,36 - L,60{0,000 {0,0530]%0l gonflant 0,2070] Sob ALE A
4,00 - 4,9010,046 10,0360{S0) non gonflant 0, 2300 "OAFLC
51 15,40 - 15,600,027 j0,1260|5¢1 forrementc 0.3350 " T.C
zonflant
22,60 - 23,00/0,000 10,0261|50l non gonflant 0,0940 L E
27,45 - 28,000,000 |0,0360 " " " 0,0000 " T.P.C
52 4,70 - 4,85]|0,0797({0.0680|50) gonflant 0,254 "OAPLC
25,45 - 25,85 O 00,0570 " 0,166 rOMLC.
1,70 - 2,0010,10 0,0400(S01 non gonflant 0,168 "ML C
S3 4,25 - 4,53(0.126 |0,0940]|S0l gonflant 0,398 " T.C
19,25 - 19,40§0,03 |0,0230{Sol non gonflant [0.173 nooMLC.
23,30 - 23,90{0,0157{0.0270[ * " " 0,203 " ALFLC
N.E. AF.C. assez fortement compressible,
T.C. tres compressible.
P.C peu compressible.
T.P.C. trés peu coupressible, )
M.C. moyennewnent coﬁpressiblc.




. . , du _ trg

ou
et
eo

Le module cedométrique est denne par
AB AS

Eced = - =- (1 + eo)
FAN De

h

AB = 62 - B1.
Ae = g2 - el.
indice des vides initial.

1

61, B2, el, e2 sont lus sul les courbes de compressibi-

lite

jointes en annexe. [Annexe 2F].

Exemple de calcul

1,6 m.

61

t

62

Eoed

Eoed

Echantillon préleve a la profondeur de 1,3 a

[Annexe 2F fig.1]
%)
€o
eq
€,

0,734,
5 bars el=z0,5%61l.

9,5 bars e2=0,504.

AD
z « — e {1 + €0).
bhe -
62 - 61
z - {1 + e0) Eced = 137 kg/cme,
e2 - el )

[



Les autres resultats sont regroupés dans le
tableau suivant

Profondeur de
1*'échantillon [Xe) 61 el B2 &z Eoed
prélevé (m) (bars) {bars) {bars)
1,30 1,600,734 5 0,561 9,5 0,504 137,00
1,70 2,000,640 b 0,442 Y,h 0,400 175,71
4,00 4,500,845 3 0,663 4,0 0,684 87,86
15,40 15,60(1,220 5 0,822 9,5 0,726 104,06
19,25 19,400,720 5 0,578 9,5 0,530 161,25
22,60 23,0011,750 7 1,132 9,5 1,000 52,10
27,45 '28,00|0,605 5 0,563 7,0 0,551 267,65
Datermination dy module de deformation du
sol
Comme nous l'avons vu dans le paragraphe | chap. IV -
B.3 - b.2.5], nous pouvons determiner les modules de

déformation drainé E*' et non draineé Eu du sol & partir
du module oedométrigue par les formules sulvantes.

E' 0,74 Eced.
et

Eu = 0,8%4 Eo=zd.

Les différentes valeurs sont regroupees dans
le tableau suivant
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Profondeur de
1'échantillon
prélevé (m)

Eu (bars)
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c. Déiazminﬁllgn des caractéristiques
mecaniques du sol 3 partir des essais de
laporatoire et du SPT : \

Calcul de 1l'angle de frottement interne pour les sols
pbulvérulents : [chap.IV A.7]

Etant donnee 1l'insutffisance d'echantillons
prélevés pour chaque sondage, nous consideérerons le sol
identique sous les différents bacs et nous exploiterons
un seul sondage : le sondage 1.

Les différentes valeurs obtenues sont regroupees dans
le tableau suivant

Profondeur (m) N=N1+N2 Ncorrige @B(o)
5,0 - 5,45 4+ 7=11 11,0 30,0
7,0 - 7,45 7+ 4=11 11,0 30,0
9,2 - 9,65 8+12=20 17,5 33,0

11,5 - 11,85 8+ 9=17 1le,0 32,5
14,8 - 15,25 8+ 7=15 15,0 31,5
19,5 - 19,95 11+ 9=20 17,5 33,0
22,0 - 22,45 5+12=17 16,0 32,5

N.B. la correction sur N est due a la preésence de la
nappe. '

Détermination de la cohesion non drainee a partir des
essais de Jlabo : [chap.V B.b.1.]

Les échantillons des trois sondages etant
prélevés a des profondeurs différentes, ncus nous

baserons sur les résultats de 1l'ensemble pour la
détermination de la cohésion non drainge.

Ces resultats sont representés sur le tableau
suivant

118




Profondeur (m) Cohésion {(bars) .
3,20 - 3,50 0,180
3,90 - 4,10 0,125
4,00 - 4,90 0,200
8,70 - 8,90 1,380
14,65 - 15,00 0,460
17,65 - 18,00 0,650
20,10 - 20,7% 0,140
25,45 = 25,85 0,560
B.2. INTERPRETATION DES RESULTATS

a. s d'id CFicar

- Les valieurs obtenues pour la densite seche varient
entre 1,18 et 1,7 t/m3. L'étude de la compacité du
sol révele qu'il est généralement lache en surface et
qu'il tend a se densifier en protondeur.

- La mesure de la densité humide donne des valeurs
s'étalant de 1,75 a 2,08 t/m3.

- Les valeurs de la teneur en eau varient entre 21 et
48 %, elles sont donc, en moyenne, assez elevees,
- Le degreé de saturation varie de 95 a 106 4, ce quil

correspond a un sol sature.

Deux valeurs, seulement, se situent hors de cet
intervalle (83 et 92 %)}, elles sont néanmoins tLres
élevées et indigquent gue le sol est sature ol proche
de saturation.

- Analyse granulométrigue

Cette analyse a reéveéleé que le sol en présence
eétait un sol fin.

En effet, le pourcentage de passant sur un
tamis de 80 microns est supérieur a 50 % {entre 70 et
59 %).

L'analyse est donc essentiellement faite par
sédimentométrie. )

les pourcentages des différents éléments
donnent une idée sur la constitution du sol avec ces
prédominances.



- Lipites d'ALterberg

Le sol etant un sol fin, ol a eu recours a
une classification adaptée a partir des limites
d'Atterberg.

Les valeurs de Ip (indice de plasticite) et
de wl (limite de liguidité) obtenues ont été reportées
sur 1'abaque de Casagrande. .

Celui-ci montre qu'on st en présence  d'une
argile en general peu plastique.

En ce qui concerne l'etat du sol, le calcul
de 1l'indice de consistance Ic nous a permis de dire dque
le sol était généralement a l'état plastique et parfois
a l'etat sclide.

b. Essais mecanigues
b.1. Essais de cisaillement

Les essalis de cisaillement non consolidés non
drainés (Uu) donnent les caractéristiques de
cisaillement du sol a court terme.

Les résultats des essals mentrent que

- les valeurs de la cochésien Cu sont en géneral faibles
{comprises entre 0,14 et 0,75 bars),

- les valeurs de l'angle de frottement interne gu sont
trés proches de zéro, ce gui est en accord avec 1a
théorie pour laguelle 1'angle de frottement obtenu a
partir d'un essai UU est nul.

b.2. Essal cedomdtrique

Les essals oedometriques permettent de
définir 1l'état de consolidation d'un sol ainsi que son
degré de gonflement et de compressibilite.

D'aprés 1les valeurs des ccetfficients de
compressibilite et de gonflement obtenus a partir des
courbes ocedométriques, on peut dire que le s0l  est
fortement compressible et en geneéral peu gonflant.

La comparaison de la contrainte de
préconscolidation 6'p, decduite de la courbe
cedométrigque a diftérentes protfondeurs, avec la

contrainte effective du sol a ces wmémes profondeurs
nous a permis d'établir l'état de consclidation du sol.

ainsi, le sol est surconsolide en surface et
normalement ou sous censclidé en protfondeur.
f Gll:}

Le degré de surconsolidation OCR =
indique gue : B'v
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1. Les niveaux argileux superficiels sont fortement
surconsolides (OCR = 4 - 8} probablement a cause
d'oscillations du niveau de la nappe ;

2. En proteondeur, les terrains sont nermalement
consolides (OCR = 1). :

B.3. ANALYSE CHIMIQUE
a.Anﬁlxs_e.dﬁ.i'_er

Dans le génie civil, 1les problemes créés par
l'eau sont gquelquefoils ignorés et souvent mal posés.
cela est dr'autant plus grave dang les sols argileux
dont les caractéristiques varient de fagon importante
en fonction de 1l'eau.

En plus des deésordres qui peuvent &tre Provoques
patr le gonflement ou le tassement des argiles, 11 est
indispensable de vérifier que l'eau ne compolrte pas de
substances chimiques susceptibles d'attaquer le béten
des fondations..

Une analyse minéralogique a ete effectuée sur
des échantillons d'eau de nappe et d'eau de forage afin
de déterminer le potentiel d'agressivite de l'eau vis-
a-vis du beton.

Les essals effectues sur des preélévements a
la profondeur de 27,5 m a 29,5 m indiguent 'que les
€léments chimiques sont de minéralisation moyenne a
facigs sulfate-chloruro-sodique gqui ne presente pas
d'agressivite vis a vis du bheton.

Les resultats de ces analyses sont regroupés
dans le tableau suivant
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chanti o

Date de prelévement
Lieu de prélevement
Nature du point d'eau
Profondeur

But de l'anaiyse

Résultats

Composants

[ e e - -

e

B e e -

- A dm | ————

TOTAL (mg/L)

- [ e we m-

- ——

-

- e A e -

non preéciseée
Béjaila

eau de nappe
27,50 - 29,50 m
agressivité vis

{Mg/l) {(Meqg/1l)
24,0 1,20
19,2 1,60
225,0 9,78

369,2 10,40
36,6 0,76
78,1 1,28
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Echantillon

Date de préléevement
Lieu de preéléevement
Nature du point d'eau

Profondeur
But de l'analyse

Résultats
Composants {Mg/1l) (Meg/1l)
(ca++) 80,0 4,0
(Mg++) 30,7 2,56
(Na++) 150,0 6,52
| (K+) 8,0 0,21
f 13,29
| (cl-) 355,0 10,00
| (Soa--) 133,8 2,79
i (Hco3-} 34,2 0,50
i (Co3--)
i ________________________________________
| 13,35
| TOTAL {mg/L) 791,6
b. Compesition en matieres organigues
Des analyses ont été également faites
déterminer la guantité de matieres organiques dans
501. Des echantillons ont eéte préleves entre 1,7 et 20 m

de profondeur,

Les
dessous

résultats

Eejala

27,506 -

obtenus

non precisee

eal de forage
29,50 m
agressiviteé vis

SOt YTESUMES

a vis du béton




Résultats exprimés en %

Référence de Protondeur {(m) Matiéres
l'echantiilon organiques
Sondage 1 4,29 - 4,50 9,33
Sondage 1 22,0 - 23,60 11,07
Sondage 3 1,70 - 2,00 6,79
Sondage 3 2,9 - 4,1 3,97
Sondage 3 4,2% - 4,53 8,23
Scondage 3 19,25 - 19,40 30,90
Sondage 3 20,2 =~ 20,45 12,13

Les valeurs trouvées varient entre 6 et
30mg/g, on peut dire que le sol est vaseux en surface

(pourcentage en matiéere organique faible : <10%).
Cette concentration augmente en profondeur (>10%), le

sol est don¢e tourbeux.

L'analyse chimique de plusieurs echantillons
de sol a donné des résultats résumeés dans le tableau
ci~-aprés.

: L'interprétation de ces reésultats a reveéle
gque le sol n'était pas agressif vis a vis du béton.



Analvse chimique sommaire

(résultats exprimés en % et en poids)

Désignation de

Référence de
}'échantillon

1'échantillon

Profondeur
{mini - maxi)

Insolubles
Si02+5ilic

Oxydestol
Fe203+A1203

Sulfates

CaS04-2H20

Eau de
constitution

Resultats analvses int

Perte au
feu

Anhyvd
(o2}
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ALl 3 T :

Differentes causes peuvent modifier le com-
portement du sol reduisant ainsi sa capacité a
supporter les charges qui lui sont appliquées (ouvrages
divers}.

Parfois, 1l s'avére indispensahle d'interve-
nir pour que les desordres décelés dans 1l'ouvrage n'en-
trainent pas sa ruine totale.

Les reprises en sous ceuvre constituent pour
les constructeurs, des operations delicates et

compliquées auxquelles ils ne sont pas préparés par les
enseignements donnés par les diverses éccles,

De nos jours, s'il est encore fréquent de
construire sur un terrain vierge, 1l faut de plus en
rlus souvent intervenir au milieu des constructions
existantes que ce soit pour edifier un nouvel ouvrage
ou pour renforcer des batiments anciens.

Les travaux de reprise en sous oesuvre sont

multiples.

a. Transtormation d'existant

Il s'agit le plus souvent de transformer un
ouvrage pour |'adapter a un usage nouveau. Ces

transformations entrainent, dans de nombreux cas, une
distribution différente des contraintes appligquées sur
le sol. Les fondations anciennes peuvent alors devenir
localement insuffisantes et des travaux sont a
entreprendre pour les améliorer.

b. Renforcement de fondations ipsuffisantes

Sans qu'il y ait transformation d'immeuble,
les fondations peuvent également devenir insuffisantes
{exemple : pieux en bois qui pourrissent).

Ces insuffisances de fondations se produisent
progressivement et restent genéralement cachées tant
que la resistance du sol n'est pas inférieure aux
charges appliquées. Dés ce moment la, des mouvements se
produisent et les travaux deviennent urgents. Il se
peut alors que le terrain d'assise primitif se dégrade
a la suite de circulation d‘eau et de phénoménes
d'érosion, ol alors parce que des travaux voisins ont
changeé le regime des eaux dans le terrain.



¢. Fouilles en contrebas des fondations

Enfin, des travaux el sous oeguvre peuvent
encore - étre la conséguence de travaux sous 1'immeuble
ou en contrebas.

De ces trois points, c¢'est le point b. qui
concerne notre étude et que nous nous proposons de
détailler ci~apres.

A.2. RENFORCEMENT DE EONDATIONS INSUFFISANTES

a. Renforcement des fondations par report des

Ce renforcement consiste a reporter les
charges de l'ouvrage sur un terrain plus profond et
plus résistant. Cette reprise en sous-oceuvre peut étre
effectuée

a.l. Par pleux

La reprise en sous oeuvre d'une semglle par
pieux n'est pas realisable dans des conditions de
sécurité normales ; si 1l'cen veut mettre les pieux sous
la semelle existante, 1l faut déchausser la semelle
d'une fagon trop 1mportante La methode la plus facile
consiste a disposer les pieux necessaires autour de la
semelle a reprendre, a les relier par des longrines qui
seront ensuite liaisonnées aec la semelle existante.

Une autre possibilitée de renforcement utilise
la technique nouvelle des pieux aiguilles (micropieux)
associée a un ceinturage de la semelle.

La liaison des tétes des pieux racines a la
structure a reprendre est assurée par des massifs de
ceinturage en beton armeé.

a.2. Par remplacenent de la semelle primi-
Ltive :

Cette methode est utilisee lorsque la reprise
en sous oeuvre presente trop de difficultes. On procéde
a la suppression de la semelle de résistance
- insuffisante.

b. wmmmmgm@_o-
MQ&SMW de la surface
d'appui

Il est possible d'agir sur les
caractéristiques geéotechniques des terrains meubles ou
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des roches en améliorant in situ leurs propriétés
mécanigues ou hydrauliques par des tachniques
spéciales. '

On peut envisager, en effet, une telle
solution lorsqu'une surelevaticn du batiment conduit a
une augmentation des charges sous les fondations sans
que celles-ci preésentent elles-mémes des faiblesses ou
lorsque des modifications de la structure ont surchargé
certaines parties des fondations existantes.

on peut aussi recourir a cette formule
lorsque les fondations ont été établies dés 1'origine
sur un terrain dont les possihilités ont eété
surestimées,.
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E.1. INTRODUCTIQON :

Qu'il s'agisse de realiser un nouvel ouvrage
ou de reprendre un ouvrage existant, la logique
recommande de commencer a rechercher la solution la
plus simple et la plus economiqgue, en l'occurence ce
serait les fondations superficielles.

L'ouvrage a étudier etant un réservoir
circulaire, les semelles isolées ne sont pas adaptées.

Les - types de fondations envisageables sont
soit les fondations par couronne soit les fondations
sur radier.

Néanmoins, le sol d'assise présentant des
caractéristiques géotechniques mediocres, la meilleure
solution semble étre l'utilisation d'un radier rigide.
L'étude de cette solution est traitee dans la partie
suivante :

«}— Réservoir

Radier m'gide

o o‘!t‘!ﬂa‘.«::p av: ',oaoon a0 %cnog<_ CDUCJF\C. deSab‘e
(Coucha druinonhﬂ

La couche de sable disposee sous le' radier
sert & uniformilselr les charges transmisas palr le radier
au sol, et a €liminer toute suppression intersticielle
sous le radier.
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B.2. DESCENTE DE CHARGE

Bac R21 = R13

Diamétre du réservoir : P = 67 m.

Capacité du réservoir : C = 50 000 m3.

Masse volumique du pétrole : Y = 0,79 t/m3.

Poids du pétrole ! Qpet = 50 000 x 0,79.

Qpét = 39 500 t.
Poids de la robe par métre lineaire : grobe = 3,75 t/ml.

Poids total de la robe : Qrobe = grobexYxD=3,75xx67.
Qrobe = 790 t

Poids du toit ! Qtoit = 430 t

Poids total du bac vide ! Qapp = 1220 t

Poids total du bac plein ¢ Qapp = 40720 t

Eac €S

Diametre du réservoir : @ = 56 m.

Capacite du réservoir : C = 35 000 m3.

Masse volumique du pétrole : vy = 0,79 t/m3.

Poids du peétrole > Qpét = 35 000 x 0,79.

Qpet = 27650 t.
Poids de la robe par métre linéaire - qrobe = 3,7 t/ml.

Poids total de la robe : Qrobe = qrobexTxD=651 t.
Poids du toit : Qtait = 300 t.
Poids total du bac vide : Qapp = 951 t,
Poids total du bac plein ! Qapp = 28 601 t.
B.3. CALCUL DE L& CAPACITE PORTANTE DES FONDATIONS

SUPERFICIELLES A PARTIR DES ESSAIS DE LABORA-
JOIRE :

Le mode de chargement du réservoir e
rermettant pas la dissipation de la pression
interstitielle dans le sol (chargement et déchargement
rapides}, le calcul de la force bortante du sol se fera
dans des conditions non drainées.

Les caractéristiques meécaniques utilisées
sont celles obtenues preécédemment a partir des essais
de laboratoire et du S.P.T.

Nous determinerons dans cette partie le
calcul de la capacité portante d4'un radier général
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Exemple de calcul : [chap.IV.B.4.]

Profondeur d'ancrage D = 1,5 m.
D’,ojsm W tecre vécjil’olc ‘ ¥4 =49E/n3
e limoneuse
D}.:’im ar?lll‘- ‘bf ~ ,{ 9&[: .
I [ < 24 3hE/e fader
Dz=15m sable limoneux 35:5,05&A$
i .

s

le sol d'assise est un sol fin plastique

constitue d'argile, de sable et de limen ; c¢'est donc

un sol cohérent. Dans nos calculs, nous considérerons
ce sol comme purement coheérent.

N'ayant pas de valeur de Cu a cette
profondeur, on l'estimera a partir des mesures
effectuédes plus profondeément

a 3,2 m de profondeur Cu

@ 4 m de profondeur Cu

0,18 bars.,
0,2 bars.

L'expressicn de la capacité portante pour un
radier est celle d'une semelle circulaire de diamétre
B=67 m poul les bacs R13 et R21 et B=56 m pour le bac
c9.

ql = 0,3 Y2 B NY + 2.Yi Di Ng + 1,3 C Nc.
Etant dans un scl coherent
gl = YviDi + 1,3 C Nc.
" En effet,
Pu = 0 d'oit Ng = 1 , NY = O et Nc = 9+2.
on a donc

1,3 C.Nc
gadm = J_Yi.D1 +

N.B.

Terzghi propose pour les sols trés compressibles tels
gue l'argile : C = 2/3 Cu. '

‘ 1,3.2/3.Cu.Nc
gadm = Y11 D1 + Y12 Dz +

3 -
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-1 1,3 2/3 0,15 5,14

gadm = (1,9.0,5% + 1,94.1)10 +

3
gadm = 0,51 bars.

L'ensemble des résultats est regroupé dans le
tableau suivant

Profondeur (m) 1,5 2 3
Cohésicon Cu 0,15 0,15 0,18
(bars}

- g e e e - - v | mm A i o m—

Capacité portante
gadm (bars) . 0,51 0,61 0,86

B.4. CALCUL DE LA CAPACITE PORTANTE DES [FONDATIONS
SUPERFICIELLES A PARTIR DES ESSAIS PENETROME-
TRIQUES : [Chap.IV.A.3]

Nous utjiliserons pour le calcul de la
capacité portante les formules sulvantes

- Sol pulvérulent
gadm = Rp/10. (L'herminier)

- Sol purement cohérent

Rp - P'o Rp - P'o
£ gadm {Cassan pour une _
15 12 pointe hollandaise)

"

N.B.

Nous n'utiliserons pas la formule proposée
par Meyerhoff etant donné que cette derniére nous donne
une valeur de la charge admissible (gadm) beaucoup plus
petite dque celle qu'on obtient par 1les deux autres
méthodes. L'utilisation de la méthode de Meyerhoff
conduirait a une trop grande sous estimation de 1la
portance du sol.

En nous pasant sur les reésultats des
différents essais pénétrométriques (CPT), calculons les

capacités portantes des fondations superficielles pour
chagque bac
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Capacite portante

(bars)

Profondeur|-=----------ess-c-o---mroeocoooms o m o ese e
Capacité
CPT1 CPT2 CPT3 portante
moyenne/bars
1,5 n 1 +1,25|0,67+0,83|0,93+1,17 0,97
2 m 1,2 +#1,% |0,67+0,83(0,67<0,863 0,95
2,5 m 0,66+0,83(1,07+1,33]0,53+0,67 0,85
Iim 0,27<0,33|0,39=0,48|0,4 0,5 0,40
Ba¢ R13
Capacité portante (bars)
Profondeur|-----==-c-mcmmmmer e m e m s — e mmm -
Capacité
CPT7 CPT8 CPT9 portante
moyenne/bars
1,5 m 0,93+1,17|1,8 +2,2510,67+0,83 1,27
2 m 0,8 +1 1,33:1,67|0,670,83} 1,05
> % m |0,87<1,08|1,73%2,17|1,13+1,42| 1,40
Im 0,8 +1 4,4 5,5 0,93+1,17 2,30
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T

Capacité portante (bars)
Profondeur |--===-=---ccem e
Capacité
CPT4 CPTS CPTé portante
moyenne/bars
1,5 m 1,87+2,3310,93<1,17]1,53+1,92 1,625
2 m 2,53+3,1711,73+2,17)1,2 +1,5 2,05
2,5 m 2 2,5 |3,87=4,83[2,8 3,5 3,25
3 m 2,67+3,33(3,73+4,673,73+4,67 2,8
FONDATTIONS

B.5.

IRIQUES

Le

Formule fondamentale

calcul

CALCUIL, DE LA CAPACITE PORTANTE DES

du taux de travail

gl - gqo = K

selen la méthode de Louis Ménard.

SUPERFICIELLES A PARTIR DES ESSAIS PRESSIOME-
[chapitre IV.A.2]

sera reéalisé

(pl - po).

Le radier est ancré a une profondeur D=3m.

Bacs R21,R13

Les

deux bacs etant

identigques,

le

calcul

sera mené une seule fols en considérant les caractéris-
tiques les plus defavorables.

a z=1m

a z=2m

a z=3m

Calcul de

cielle,

Pl retenue = Pl(bac R21) = 4,4 bhars
Eretenu = Ep(bac R21) = 20,5 bars
Pl = 3,8 bars.

Ep = 10,4 bars.

Pl = 2,3 bars.

Ep = 11,1 bars. )

la pressiopn limite eguivalente' Ple

Le radier etant une fondation trés

Ple = (Pl2 x P13)
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est un sable

Le so0l 3 m de profondeur
limoneux contenant cde l'argile, donc d'aprés - le tableau
[chap.IV.A.3.b] le sol est de catégorie I.

A

(*)
1/3
P12 = (&,4%2,3x%x2,3) = 2,8 bars.
1/3
Pl2 = (2,3%x2,3x%x2,3) = 2,3 bars.
d'ol Ple = 2,56 bars.
De

Calcul de la profondeur d'encastrement eguivalent:

1
De = i Pli.zi.
Ple i=o
1
De = — (4,4x10043,8%x200+2,3x300}) = 410 cm.
2,56
étermination du coefficient K @ (facteur de portance)
Nous avong déterminé la valeur de K en
fonction de 1l'encastrement vrelatif D/B du type de
semelle wutilisé et de la catégorie du so0l. La valeur
lue sur 1'abagque joint en annexe {annexe 5 fig.5] est
K = 0,92.
Po = Ko (go - U) + U,

Le coefficient de pression des terres au
repos Ko est de l'ordre de 0,8 pour une argile
molle. [ 8]

Ko = 0,8
3 m
qos= Yi hi = 1,9%x0,5+1,94.2+2,05.1,5 = 5,96 t/m2
8]
gqo = 0,596 bhars.
U = Yw D = 1x3 = 3t/m¢ = 0,3 bars.
d'oll po = 0,62 bars.

et gl = gqo + K(Pl-Poj.

gl = 2,38 bars.
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K

gadm = qo + (Pl-Po).
3
donc gadm = 1,2 bars.
Bac C9

a z=1m Pl = 5,1 bars

a zZ=2m Pl = 2,2 bars

a z=3m Pl = 2,3 bars
P12 = 3 bars.
P13 = 2,3 bhars.

d'oll Ple = 2,63 Dbars.

De = 3,65 m.
XK = 0,96.
PO Ko{go-U) + U.

It

Ko = 0,6 (sable argileux).
go = 0,583 bars.
U = 0,3 bars.

d'oll Po = 0,47 bars.
et ql= 2,66 bars.

et gadm = 1,27 bars.

B.G. DIMENSIONNEMENT DU RADIER

Etant donne le nombre reduit de sondages
carottés et par conséquent l'insuffisance des données
(caractéristiques physiques et mécanigques du sol), nous
n'utiliserons pas les résultats des ggsais de
laboratoire pour le dimensionnement du radier. Celui-ci
sera effectue a partir des essais 1in situ plus
représentatifs du comportement réel de la masse de sol.

cependant, les valeurs de la charge
admissible obtenues a partir des essais penétrométri-
ques varient selon une fourchette plus ou moins large
et sont obtenues a partir de formules purement empi-
rigues.

De plus, le pénétroméetre £tant un pileu
raduit, il est particulierement approprié aux
fondations profondes.

Nous utiliserons, Par conseqieant, les
résultats pressiométrigues [chap.VI.B.5}
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La contrainte admissible du sol a 3 m de
profondeur obtenue a partir de l'essal pressiométrique
est

¥ Pour les bacs R13 et R21 : gadm=1,2bars {[chap.VI.E.5.]
* Pour le bac €9 : qadm=1,27bars [chap.VI.B.5]

Mous calculerons le radier sous le peids du
liguide et du couvercle (charges surfacigues) et nous
vérifierons 1la résistance du sol en tenant compte de
ia robe (charge linéairement répartie sur la
périphérie).

a. Calcul du radier : [chap.VI.B.1.]
* Bacs R21, R13
Qapp = Qpetrole + Qtoit = 3998930 t.

Soit un radier de diametre @ = &7 m,

Qapp
gapp = —— = 11,32 t/m¢ = 1,13 bars.
e D¢
4
or gadm = 1,2 bars,
dfon ‘ gapp < gadm.
Le radier de 67 m de diametre ancreé a 3 m de

profondeur est envisageable pour reprendre le liguide.

Nous prendrons un radier rigide pour éviter
tout risque de tassement différentiel.

* Bac C¥S
Qapp = Qpetrole + Qtoit = 27950 t.
Soit un radier de 56 m diametre,
Qapp
gapp = —— = 11,35 t/m% = 1,135 bars.
T D=
4 .
or gadm = 1,27 bars,
d'ou gapp < gadm.
Le radier suffit donc a reprendre le poids du
pétrole.
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b. Vérification du radier

Le radier proposé etant rigide, 1l n'est pas
nécessaire de faire une vérification des deformations
diles aux charges concentrées (péripheriques) du bac
vide.

Par contre, 11 est neécessaire de verifier que
sol suffit & reprendre la totalite des charges

1=
{bac¢ + liquide).

9
SRR A .
TTTTT T T T 1]
gadm

Iy

Rl + R2 : poids total de la robe,
g : charge repartie sur la surface du bac (liquide + toit),
gqadm : résictance du sol sous le radier, .
E : diamétre du radier.

Nous allons étudier 1'eéquilibre du radier
sous les 1résultantes . des diffeéventes charges, par
conséguent verifier gque la résultante Rsol des

réactions du sol (supposée centrée) est supérieure a la
résultante des charges appliquees.

N.E. Pour étudier 1'équilibre, le probléme est suppcsé
plan.

1. Bac R13, R21

Rl1 + R2 = 3,79 9 B = 790 ¢,
R(pétrole+toit) = 0,79 x 50000 + 430 = 398930 t,
Rl + R2 + R(pétrole+toit) = 40720 t. ‘

. B: .
Rsol = gadm ————— = 42308 T,
q

On a bien Rscl > Rappliquée.
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2, Bac (9

Rl + R2 = 3,7 B = 651 t,

R(pétrole+toit) = 0,79 x 35000 + 300 = 27950 t,
Rl + R2 + R(pétrole+toit) = 28601 t,

gadm = 1,27 bars,

T B
Rsol = gadm ———— = 31280,21 t.
4

On a bien Rsol > Rappliquée.
Remargque : [4)

Lorsqu'on exerce sur une plagque circulaire
infiniment rigide une pression uniforme, le tassement’
l'est aussi mais il n'en est pas de wméme pour la
pression de contact. Dans le cas d'un sol  idéal
parfaitement elastique, Boussinesg a déterminé la
repartition théorique de cette pression schématisée ci-
dessous
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IIIIINY)

Q

avec & =
T R:

et la contrainte en A et B tendant vers l'intfini.

pans le cas d'un sol cohérent (réel), la
répartition des pressions est tres volsine de la
répartition theorique 3 la différence gque la contrainte
maximale sur les hords, théoriquement infinie, est
pratigquemnent limitée par la reslstance locale du sol.

Dans la réaliteé, la fondation st plus  ou
moins flexible et bien que not uniforme, la répartition
de la pression de contact n'a pas une allure aussi
marquée que dans le cas d'une fondation treés rigide.
Cette pression est tIes difficile & é€tudier a cause de
1t'interaction du sol et de la fondation, c'est pourquoil
nous avolls Supposé une répartition uniforme de la
pression sous le radier.

Gunit =

¥ R
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B.7. Iassement des fondations Superriciellesg

Les accidents dis aux tassements des
fondations sont fréquents et atfectent un grand nombre
d'ouwvrages. Il convient donc de veérifier, en plus de la
capaciteé portante de la fondation, son tassement sous
les charges appliquées et de le comparer au tassement
admissible. En effet, dans la plupart des cas, ce sont
des tassements excessifs qui limitent les possibilités
de fondation sur semelles superticielles.

Selon l'origine des ' données {essai de
laboratoire, essai de pénétration statique, essai
Pressiometrigue ), il existe plusieurs méthodes

d'évaluation des tassements.

B.7.1. Calcul du tassement de consolidatiop
Sous le radier (bac vide) :
[chap.IV.EBE.6.1]

Nous eévaluerons dans cette partie le
tassement du radier sous le poids propre du bac qui est
un tassement de consolidation etant donne que le poids
du bac vide est une charge permanente.

Exemple de calcul
Deéterminons le bulbe de Pression saous le

radier

O-56m B= 67 m

l2=1m

&
oﬂsgé,,/// j \\\ |Z=10m

-

06165

lZ.—.?‘Om

Bagc R21 : Bac vide

dere couche

Calcul de la contrainte effective
a mi-~couche:
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lZ:gn1
[ 1
2m CouChe 4 ,771‘757\'

6'v = Y'l hl + Y'2 h2 + Y'3h3 + Y'4 i
6'v = 0,386 bars.
Calculons la charge appliquee @
Q = poids de la robe + poids du tbit tlottant
Q@ = 790 + 430 = 1220 t,
d'ou la contrainte appliguée qapp
Q X 4
qapp = ————— = 0,034 bars.
TD
L'accroissement de charge du au bac vide est
A6 = K.gapp.

Calculons X en nous basant sur la théorie de Boussinesq

1 3/2
K=1-1 )
1 + (r/z)¢
avec r = 67/2 = 33,5m.
Z = 1mnm
d'ou K = 1.
et A = K.gapp = 0,034 bars.

D'aprés l'essai ocedométrigue nous avons
ec = 0,845, 6'p = 2,1 bars , Cc = 0,23, 'Cr = 0,0465.
le tassement de consolidation est donné par

ah Ccc B'v + A8 _ cr 6'p

= log . + log
h 1 + eo &6'p 1l + eo 6'v
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B'v = 0,386 b < &6'p.

6'v + A8 = 0,421 b < 6'p.

donc seul le terme en Cr intervient.

Oh cr B'v + A0
= log —m™M—
h 1 + eo &' v
d'ou Ah = 0,185 cm.
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tableau suivant

Bac R21
Bac R13

Bac C9°

Les valeurs obtenues les autres couches et les autres bacs sont récapitul ées le
Couche {mi-couche) K Ahlom)
z(m)
1 1 1 0.185
2 14.75 0.935 0.75
3 19.75 0.869 0.03
4 23.3 0,81 0.072
A Htotal = & AHi
1 1 1 0.23
2 14.75 0.9 0.84
3 19.75 0.81 0.034
4 23.5 0.734 0.082

A\ Htotal =3 AHi




Les tassements calculeés sous chaque bac sont
des tassements admissibles.

N.B. Le tassement des couches sableuses-graveleuses a
été omis etant donné que celui-ci est instantané
et qu'il stest deja produit.

BE.7.2. Tassement sous Jle radier : (bac plein)
[chap.IV.B.6.2.}

Le tassement gue nous allons evaluer sous le
radier dans le cas du bac plein est un tassement non
drainé. '

La fréquence de charge et de décharge du bac
étant rapide, le sol n'a pas eu le temps de se
conscolider.

Nous effectuercns ce calcul & partir des
@scais de laboratoire et non a partir des essais in
situ. . En eftet, les essais pressiometrigques ne
descendent pas a une profondeur suffisante pour
calculer le tassement et il est dangereux de calculer
un tassement de fondations superficielles a partir des
essais de penetration car 1'évaluation de la
déformation a partir de la részistance de pointe du
pénétrométre est une évaluation trés grossiere.

Exemple de calcul
Bac RZ21

Le tassement sera €value a mi~couche. On se
basera sur les reésultats du sondage 1.

D: PmFondauf
I
dancrage
0dm
« Radier
Nous prendrons comme charge appliquée, la

coptrainte admissible du sol sous le radier c'est-a=-
dire

Gapp = gadm = 1,2 bars.
lé&re couche : de 3 m a 4 m a mi-couche z = 0,5 m.

Gapp = 1,2 bars.
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Evaluons 1'influence de cette charge
milieu de la couche consideree.

AOG = k ©Gapp.

1 3/2

1 + (r/z2)¢

avec r = = 33,5 m (rayon du radier).

2 = 0,5md'ou K = 1.

Gapp = 1,2 bhars.

Ah AD
= avec h = 1 m,
h Eu Eu = 1%0,056 bhars.
d’ou h = 0,796 cm
2éme couche : de 4 m a 5 m.
z =1,5 m.
r = 33,5 m.
h =1 m.
Eu = 75,03 bars.

Calculons K

K = 0,999 d'ou a6t = Bapp = 1,2 bars.
Ah fa¥s) AbB
= LHh = h = 1,%9 ¢m.
h Eu Eu
3eme couche : de 15 m a 18 m.
z2 = 13,5 m r = 33,5 m.
h = 3m et Eu = 88,867 bars.

Calculons A6 et Anh:
B = K Bapp. '
K = 0,95 d'ou AB = 1,14 bars.

et Ah = 3,85 cm.
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4éme couche : de 22 m et 23,5 mn.

z = 19,75 m r = 33,5 m.
d'ou K = 0,869,

A6 = K Bapp = 1,04 hars.

Eu = 44,5 bars h = 1,5 m.
d’ou
Ah = 3,5 cm.
5éme couche : de 26 m a 28 n.
Z = 24 m r = 33,5 m.
d' ol K = 0,8.

AB = Kbapp = 0,96 bafs.

Eu = 228,44 bars h = 2 m.

Ah = 0,843 cm.

Le tassement total A htotal est

5
A htotal = » AHi = 10,58 cm.
i=1

N.B. Ne cherchant qu'une estimation du tassement,
nous ne 1'avons évalué gque sous le bac RZ1.

Les tassements admissibles sous la robe et
sous le fond sont respectivement 8 cm et 30 cm.

cependant, le tassement de 10,58 cm calculeé scus la
charge de la robe est un tassement uniforme sous le
radier et nous pouvons, par consequent, tolérer un

affaissement un peu plus grand pour celle-ci.

En effet, un tassement unifolme de l'ensemble
(robe  + tond) n'est  pas préjudiciable pour
l'exploitation du bac a l'inverse ‘d'un tassement
différentiel.
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B.8. Conclusion

Nous ne retiendrons pas la sclution du radier
comme une eventuelle methode de reprise en sous oeuvre
car elle presente un certain nombre d'inconvénients.

1. L'exécution du radier nécessite le retrait de 1la
fondation initiale (galette) et par conséquent des
moyens importants pour le deblai,

rJ

S5a mise en place exige, non seulement le soulévement

du bac mais aussi son déplacement, lesquels
nécessitent des moyens extrémement importants et
coliteux etant donnée l'ampleur des ouvrages a

manipuler.

3. La réalisation du radier ne permet pas la
surelevation du fond du bac par rapport au terrain
naturel : sureleévation nécessaire pour isoler 1le

fond des eaux circulant dans le 50l et pour
maintenir tous les bacs au méme niveau (condition
indispensable pour l'exploitation).

4., L'importance des charges appliquées et la nhécessité
dtune grande rigiditeé pour le radier impliguent gue
celui-ci aura un poids propre impeortant. <Ce poids
propre, dont on n'a pas tenu compte dans les
calculs, peut entrainer des tassements
supplémentaires qui feront gqgue le tassement obtenu
sous le radier ne sera plus admissihle.
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c.1, Q

Etant donnés les
la solurion précedente,
recherche d'une
recourir a un autre type

tondation

différents inconvenients de

la suite chronologigque dans la

consiste a
la solution

appropriee

de tondation,

"fondations profondes" paraissant la plus simple.

En effet, lorsque les couches superficielles
sont trop compressibles, 1l est conseillé d'aller
chercher 1le bon sol dans les couches profondes et

d'assecir 1'ouvrage

sur c¢elui-ci par

l'intermédiaire

d'éléments porteurs appeles pieux.

Selon Lla nature et le type d'ouviage &
fonder, la longueur de ces eléments varie de guelgues
métres a quelques dizaines de metres.

Dans la solution gqui va sulivlie, nous
COnsServerons la fondatieon initiale mais nous ne
tiendrons pas compte de sa resistance en tant
gu'élément porteur, elle servira simplement de
soubassement pour surelever le bac par rappeort au
terrain naturel et le maintenir au méme niveau que les
autres reservoirs.

C.2. DESCENTE DE CHARGES

Bacs R21 - R13

Diamétre du reservoir
Capacite du bac :
Masse volumique du petrole
Poids du petrole

Poids
qrobe
Poids

de la robe par métre
= 3,75 t/ml.
total de la robe

total du toit
total du bac vide
total du bac plein

Poids
Poids
Poids

Bac <9
Diametre du réservolr
Capacité du bac

Masse volumigue du petroie
Poids du pétrole
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Y =

1

67 m.

50000 m3.

: 0,79 t/m3.
Qpet = 50000 x 0,79.
Qpet = 39500 t.
lineaire

Qrobe =
Qrohe =
Qtoit =
Qapp = 1
= 4

56 m.
35000 m3.
= 0,79 t/m3.
t = 35000.0,79.
t = 27650 tU.
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Poids de la robe par metre linéaire qrobe = 3,7 t/ml.
Poids total de la robe : Qrobe = 3,7.7M.h6.
Qrobe = 651 t.
Poids total du toit Qtoit = 300 €.
Poids total du bac vide Qapp = 951 t©,
Poids total du bac plein Qapp = 28601 t.
¢.3. CALCUL DE LA CAPACITE PORTANTE DES FEONDATIONS
PROFONDES A PARTIR DES ESSAIS DE LARORATOIRE
{chap.IV.B.5.]
tLes différentes formules empiriques proposées
(par Caquot, Kerisel, Meyerhoff} [8] sont hasées sur

1*étude d'un sol homogene.

on

e Daseéra

ainsl sur la coupe 1ithalogigue
[Annexe 4A] qui permet de délimiter trois couches
principales
- une couche c¢ohérente, la c¢ohésicon variant en
profondeur (de 0 a 5 m},

- une couche pulvérulente 1'angle de frottement varie
en profondeur {(de 5 a 25 mj},

- une couche marneuse (& partir de 25 m).

Il est a remarquer que ces différentes
couches présentent des alternances argileuses ou
limoneuses de faible éepaisseur.

La charge admissible vis a vis de la
résistance du sol a pour formule generale

qp Qt
Qadm = A . +
Fsl Fs2
Fsl = 3 , Fs2 = 2
Exemple de calcul de Qadm
* Calcul de la profondeur critique
Le pieu est ancré dans la, couche 1non

cohérente a 10 m de profondeur.

Calculons la profondeur d'ancrage critique Dc
pour les differents diametres de pieux envisages.

B 2/3

Dc = Ng

(proposée par Caguot et Kerisel).
4
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D'aprés les vrésultats du SPT, pour une
profondeur D = 10 m, @$ = 33¢,

3,08 tg ¢
Ng = Ngmax = 10 = 94.
- B =¢@g = 0,6 m {(diametre du pieu).
10
D/B = —m———— = 16,67 > 10, nous sommes bien
0,6
dans le cas des fondations profondes.
0,6 273
DC = e 94 = 3,1 m.
4

Lt'ancrage dans la couche pulverulente est de
5 m, on a bien D » Dc, les Llignes de glissement
(spirale logarithmique) se retournent sur le fat.

- B =@ =1m, Dc = 5 m, on a bien D > Dc.
* Calcul du terme de pointe

Nous adoptons, pour le calcul du pieu isolé,
une méthode de <calcul pratique donnant la capacité
portante a partir des caracteristigues mecaniques.
(I1 est a noter gue de meilleurs resultats sont obtenus
& partir du peénetrometre]. )

gl = 1,3 Cu Ncmax + 50 Ngmax.

A 10 m de profondeur, la couche de sol
présente est une couche pulvérulente donc Cu = 0.
et gl = %0 Ngmax.(KN/m-<}).
or Ngmax = 94, dtou gl = 4700 kN/m=.
¥ Bo
solt gl = 47 bars et Qp = gl
4

* Calcul du frottement lateral
Of = p 2_fui hi,

ou Qf est le frottement lateral global.



Couche 1 : hl=3m Ccul=0,15kg/cme fu=i.Cu, B=0,7.
ful=0,105 bars.

Couche 2 h2=1m Cuz2=0,18 bars R=0,7 fu2=0,126 bars,.

Couche 3 : h3=1lm Cu3=0,2 bars R=0,7 fu3=0,14 bars.

Couche 4 : sol pulvérulent h4=3m $4=30° 5=3/4 . P4=22,5°,
fu(z) = Ktgd / v* dz.

, o}

Y* = ¥' = 2,02 - 1 = 1,02 t/m3.

XK = 0,5.

fud = 0,5 tg 22,5 % 1,02 x 3 = 0,63 t/m2.
fud = 0,063 bars.
Couche 5 : h5=2m @5 = 330,
Y' = 1,02 t/m3.

b= 3/4 . @5 = 24,75° at K = 0,5.

d’'ou fus = 0,047 bhars.
N.B.

Ie trace du frottement latéral unitaire en
fonction de la profondeur est joint ., [annexe 4C,
fig.4]. '
ler cas ¢$ = B = 0,6 m.

T 8
p =gl . —m— = 132,9 t.
4
et Qf = 8 x ( )_ fui hi) = 156,286 t.
, Qp of
D'ou Qadm = ——— 4+  ——
3 2

Qadm = 52,44 t.
Les resultats concernant les différentes

profondeurs d'ancrage ainsi gque les différaents
diamétres figurent sur le tableau ci-dessous.
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Profondeur] ¢ (m) Dc (m) Op {t) Qf (t) Qadimm (t)
(m)
10 0,6 3,1 132,9 16,286 52,44
1 5 369,14 27,14 136,62
0,6 2,6 103,2 30,46 59,54
14 1 4,4 286,67 50,77 148,43
1,2 5,3 412,8 60,92 207,66
0,6 3 132,9 62,01 /15,3
18 1 5 369,14 103,35 174,7
1,2 6,2 $31,6 124,02 239,02

C.4. CALCUL DE LA CAPACITE PORTANTE DES FONDATIONS
PROTONDES A BARTIR DE L'ESSAT PENETROMETRIOUE
{chap.Iv.A.3.1] :

Nous calculerons la valeur de la capacité
portante des fondations profondes pour différentes
valeurs de D (profondeur d'ancrage) et de ¢ {(diamétre
du pieu) en utilisant la meéthode de Begemann pour les
sables et la methode de vVan Der Veen pour les argiles.

* Yaleurs de la profondeur d'ancrage

D = 10 m.
D = 14 m.
D = 18 m.
* Yaleurs du diaméetre du pieu :
@ = 0,6 m,
@ =1 m.
g = 1,2 m.

Etablissons un exemple de calcul de la
capaciteé portante. Les autres resultats seront
repreésentes sur des tablesaux reécapitulatits.
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Exemple de calcul

Bac R21 : on se basera sur le sondage 1 et sur
résultats donnés par le CPT1l. {chap.V.A.2]

D= 10 m.

g = 0,6 m.

les

a4 D=10 m on se trouve dans une couche de sable compact.

On utilisera donc la methode de Begemann.

hi1 = 8 ¢ = 4,8 m.
h2 = 3,58 = 2,1 m.
Dc = 8 % = 4,8 m.
E—.S,lm
Sable,gravie(
el calloux
2 <10m
22 Al m

_1. Terme de pointe

36 + 48 + 32 + 66 + 72 + 32 + 14 + 26 + 48

Rpl =
]
Rpl = 41,56 bars.
52 + 12 + 4 + 4
Rp2 = = 18 bars.
4
d' ot

Rp = 1/2 (Rpl + Rp2) = 29,78 bhars.

Le cas le plus défavorable étant
considérer la nappe a la surface, on prendra Y = Y'.

gp - ¥'.D = K (Rp - Y'.D).
ol gp : charge limite de pointe.
Y'D = Y Y'.Di = 9,9 t/m? = 0,99 bars.

d' ol gp = Y'.D + K (Rp - Y'.D).

ap = 0,99 + 0,75 (29,78 ~ 0,99) = 22,58 hars.

On  remargque que SY'l Di est faible
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rapport a4 Rp, ce terme peut donc Etre negligé.

on a donc : 4qp = K Rp = 0,75.29,78 = 22,355 bars.
2. Frottement latéral :

Couche 1 : hl = 1 m_.
Rp _ 22 + 19 + 15

f1 = ———— , Rp = = 28,7 bars.

60

[#)

d'ou f1 = 0,31 hars.

Couche 2 2 = 1,5 m
Rp 15 + 18 + 10 + 4
£f2 =——— avec Rp = = 11,75 bars.
60 : 4
f2 = 0,196 pbars.

Couche 3 : h3 = 0,5 m.

Rp - 4 + 3 + 8
f3 =2 —— avec Rp = = 5 bars.
50 3
£f3 = 0,1 bars.
Couche 4 : h4 = 0,5m.
Ep _ 8 + 3 }
f4 = ———— et Rp = —— = 5,5 bars.
60 2
f4 = 0,092 bars.
Couche 5 : h5 = 1 nm.
Ep _ 8 + 9 + 26
£5 = —— Rp = = 14,33 bars.
60 3
£f5 = 0,24 bars. ‘
Couche 6 : hé = 3 m,
Rp _ 26+36+48+32+66+72+32
f6 = ———— . Rp =
150 7
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Couche 7

Rp = 44,57 barél

fe = 0,297 bars. .

h7 = 2 m
RD _ 32+14+26+48+94

£f7 = — Rp = = 42,8 bars.
150 5

£7 = 0,28% bars.

N.B. La variation du frottement latéral en fonction de

la profondeur est représentee en annexe. lannexe
4C, Fig.5]
or Qf = ¢ 2 _£ihi.
d'ou ‘ Qof = 45,26 t.
@
et Qp = 4
q
d'ou Qp = 63,15 t.
Qp Qf
De plus Qadm = +
3 2

On a donc

Qadm = 43,68 €.

Les reésultats pour les differents CPT sous

chaque bac sont repreésentés sur les tableaux ci-joints.
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BAC R21
CPT1 CPT2 CPT3
Profondeur|Profondeur| — |-mmmmmmmmmmmmmmmmmmmm oo oo oo mem oo e o o T T T T T T
d'ancrage | critique | # (m) | Qp (t) | Qf () | Qa () | Qp (e) | QF (e) 1 Qa (r) { Qp () | @f () | Qa (v)
{m) De {m)

10 m 4,8 0.6 £3,15 45,26 43,68 102,15 54,81 Gl.46 56,67 24,55 32,16
4.8 0,6 131,48 57.02 72,34 86,72 70.88 64,35 66.60 42,38 43,39

14 m 8 1,0 342,91 95,03 161,82 324,31 118,14 167,24 222,25 70.64 109,74
9.6 1.2 468,50 142,55 227,44 439,63 117,20 235,24 292.85 105.96 150.60

4,8 0.6 94,13 140,62 101.70 79.60 135,62 94,34 97.73 91.54 78,35

18 m 3 1.0 203,90 234,36 155,15 196,27 226,04 178,44 248.24 152.57 159,03
9,6 1.2 275,50 351,55 209,02 264,35 339.05 257,64 344,68 228,85 229,32
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BAC R13

Profondeur
d'ancrage

{m)

Profondeur
critique
De (m)

CPT7

Qp (t)y { Qf (t) | Qa (t)
89,63 59,18 59,47
100,03 81,05 73.87
261.95 | 135,09 | 154.86
379.50 | 162,106| 207,53
136.03 | 180.20 | 135.44
383,35 | 300,34 | 277.95
569.27 | 360,40 | 363.29

143.97
467,00
560.72

166,06
276,78
332,13

29,51
98,49
138,425

71,56
143,07
191.3
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Bac €93

Sous le C9, ont été realises les CPT 4,5,6 et
le sondage 2, mais étant donné que ce sondage fournit
des données trés insuffisantes,le sol sous le C9 et le
R21 se rapprochant, on considerera le sondage 1.
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Profondeur
d'ancrage

(m)

Profondeur

critigue
Dec (m)

181.31
311,01
445,52

94.96
202,51
281.20

140,94
234,9
281.88

87,52
193.61
285,91

272,34




. itulati des re

Calculons la capacité portante moyenne pour
les fondations profondes a partir des essais
pénétrometriques.

Capacité portante Qa (t)
Profondeur |Profondeur e et e T
d'ancrage critigque @ (m) R21 co R13
(m) Dc (m)
10 m 4,8 0,6 45,77 59,03 55,70
4,8 0,6 60,02 118,31 77,28
14 m 8 1 146,27 201,32 155,62
9,6 1,2 204,43 259,31 200,37
4,8 0,6 91,46 85,3 133,23
18 m 8 1 174,20 182,07 286,00
9,6 1,2 232,00 268,07 358,13
Remarque (81
- Frottement negatif

Le (frottement negatif est par définition 1la
surcharge gue supporte le pieu lorsqu'une ou plusieurs
des couches molles gu'il traverse . tassent par
rapport au fut du pieu. C'est donc un phénoméne qui
reduit 1la capacitée portante du pieu. Ce phénoméne,

lent, ne peut se développer qu'au fur et & mesure de la
consolidation des couches compressibles.

ristiques
et @',

Les

mecaniques & prendre en compte sont donc

caracté-

Cl

Il intervient, par exemple, lorsqu'un remblai

surcharge

sous le po

une couche molle,
de la surcharge

ids

celle-ci sa met i
c'est

le

s0l

tasser
gui

s'enfonce par rapport au pieu et non le contraire.
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ot Remiblait

Substiatum f‘n'ﬁide

Nous n‘*avons pas tenu compte du frottement
négatit dans nos calculs car

- le remblai preésent a &té mis en place au moment de la
construction des bacs,

- le calcul effectuéd est un calcul & court terme.

C.5. DIMENSIONNEMENT DES FONDATIONS PROFONDES
{CALCUL DU NOMERE RE RIEUX)

Pour calculer le nombre de pieux nécessaire
pour reprendre le bac, nous ferons 1'étude de deux
cas

- Réservoir plein.
-~ Réservolir vide.

Nous optercns par la suite pour la solution
donnée par le cas le plus défavorable.

1. Réservoir plein

Nous tiendrons compte de la capacite portante
du sol a la surface. Nous supposerons ainsi que le sol
est résistant. Neanmoins, au vu des tassements des
bacs, cette resistance sera évaluee en considérant une
section reduite de sol.

-. Détermination de la surface réduite suscep-
tible de reprendre le fond

Le sol situé sous la construction est doué
d'une résistance dont il faut tenir compte lors du
dimensionnement des  fondations. Cependant les
tassements constatés sur la péripheérie indiquent que
la surface du sol quil reésiste est reduite. Les pleux
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disposés sur la périphérie empechent en partie le
tassement et permettent d'estimer la section du sol
résistant a 80 % de la surface totale du sol sous le
bac, c¢e gqui revient a prendre comme diaméetre de la
section reduite D = 60 m.

- Calcul de la capacité portante du sol en
surface

Pour ce calcul, nous utiliserons les formules
classiqgues de calcul de capacite portante.
[chap.IV.B.4].

qult=Cuchc+ YDquq+1/2YBNY$Y.

qult = Cu Nc%’c = 5,14§’c Cu.

or Tc = 1,3 donc qult = 1,3 Cu Nc.

Nous prendrons comme valeur moyenne de la
cohésion non drainée Cu pour le sol Cu = 0,15 bars.
d'ou

qult = 1 bar d'ou gadm = Cu Nc = 5,14 Cu = 0,77 bars.
{on omet le coefficient de forme).

d'ou‘

Qadm = ——— x gadm.

Qadm = x 0,77 = 21771,24 t.

- Calculons 1le nombre de pieux neécessaire
pour reprendre la charge non reprise par le
sol

Pour calculer le nombre de pieux necessaire,
nous nous baserons sur les capacites portantes des
pieux fournies par les essais péenetrometrigues (les
essals pressiométriques n'allant pas & une profondeur
suffisante). ©Nous avons préféré utiliser les résultats
obtenus par les essais in situ & ceux obtenus par 1les
essais de labaratoire car les premiers sont plus
représentatifs du comportement reel cdu so;.

De plus, en utilisant les reésultats du péné-
trométre nous allons dans le sens de la sécurité car
cet essail donne des resultats plutdt pessimistes.f[3].

a. Bac R21 : d'aprés la descente de charge [chap.VI.C.2],

Qapp = Q@ (robe + toit + liquide) = 40720 t.
d'ol la charge restante (non reprise par le sol)
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Qrest = 40720 ~ 21771,24 = 18949 t,
Vu l'importance de Qrest nous opterons pour des
pieux de 1,2 m de diametre et ancres a 18 m,
D'apres les résultats pénétrométriques [chap.VI.C.4]
Qpieu = Qadm = Qp = 232 t pour @ = 1,2 m et D = 18 m.
d'on
Qrest ‘ 18949
Npieux = = = 82 pieux.
Qp 232

82 pieux a reépartir sur la périphérie. Les pieux
étant de diamétres importants, les disposer en une
seule rangee conduirait a un espacement reéduit

T D - Np x gp T x 67 - 82 x 1,2
5t = = : = 1,37 m.
Np 82
on a St < 1,5¢p = 1,8 m.
Nous preferons, par consequent une

disposition en deux rangées concentrigues de 41 pieux
espaces de 1 m, les pieux étant en quinconce.

Bac R21

- Calculons 1'espacement des pieux conformé-
ment a la disposition schématisée sur 1la

figure 1
, 3t
m
W
YD -41 x1,2
Stf= = 3,93 m.

41 . :

)
St2 = ((Stl/2)¢ + 1) = 2,43 m.

1,5 @ = 1,5 % 1,2 = 1,8 m.



et

stl > 1,5 @,

st2 > 1,5 p.

Il n'y a donc pas liesu de tenir compte d'un

effet de groupe.

Nous suivrons le méme raisonnement pour le

bac R13 et le bac €9,

b. Bac Ri13
Qapp = 40720 t,
Qrest = 18949 t.
Au vu du tableau donnant les capacités
portantes des plieux a partir des essais

pénétromeétrigues, nous optercns pour des pieux de 1 m

de diamétre et ancres a 18 m.
fp = 1 m.
Qp = 286 t.
Qrest 18949
Np = = = 67 pieux.
Qp 286
Np = 67 pieux a repartir sur la periphérie,
Calculons l'espacemént entre les pieux
St = 2,11 m
L'etftet de groupe est‘donc negligeable.
60(‘_ F\'\f)
veu
S P
o
Pihrhar;t
Se=2M
c. Bac C9 5¢=21m
Qapp = 28601 t.
Qrest = £830 t.

Vu que la charge restante n'est pas trés

impeortante, nous opterons pour des pileux de 60 cm de
diametre ancrés a 18 m. ‘

bp

= Q,6 m.
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Qrest ‘
NP = e = 81 pieux.
Qp

81 pieux & reépartir sur la périphérie.

Calculons 1l'espacement entre les pieux
St = 1,55 m.
L'effet de groupe est négligeable.

Bac (9
& Pku
o
Péﬂphéﬁc
S{- z 4,5?”\

2. Réservoir vide

Etant donné que la c¢harge appliquée " est
faible, considérons un ancrage du pieu D égal & 10 m
et un diametre de pieu @p = 0,6 m.
Nous nous baserons sur les reésultats donnés par les
essals pénétrométriques. :

- Bac R21
D =10 m

donc Qadm = 45,77 t.
dp = 0,6 m

D'apres la descente de charge, la charge
transmise par le bac vide est

Qapp = 1220 t,.
d'ou
1220
Np & ——— _ = 27 pieux.
45,77

quculons 1'espacement entre les pieux
Perimetre du bac Pl = 210,49 m.

Longueur occupée par les pieux P2 = 27x0,6=16,2m.
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P1 - P2 210,49 - 16,2

28 28

Les pileux sont trés espaces, ils sont donc
isolés. Il n'y a pas a considerer un effet de groupe.

- Bac R13
D = 10 m
gadm = 5,7 t.
gp = 0,6 m
Qapp = 1220 t.
d'ol 1220
Np 2 ———— = 22 pleux.
55,7

Calculons 1l'espacement entre les pieux
St = 8,6 m.

De méme que pour le bac R21, l'effet de
groupe est negligeable.

169



Qadm = 59,03 t.

d'apres la descente de charges

Qapp = 8950 t. .

d'on 950 ‘
Np = ————— = 17 pieux.
59,03
Pl = 176 m {périmetre du bac).
P2 = 0,6 x 17 = 10,2 m {longueur occupee par les pieux).
d'ou L'espacenent entre les ploens
St = 9,2 w.

Les pieux sont treées €loignes les uns des
autres et 1l'effet de groupe n'est pas a considérer.

Conclusion

La solution supposant le réservoir plein est
prépondérante, nous opterons donc pour les reésultats
obtenus pour ce cas de charge a savoir

Bac RZ21 Np = 82 pieux.
Bac R13 Np = 67 pieux.
Bac €9 Np = 81 pieux.

C.6. EVALUATION DU TASSEMENT DES FONDATIONS PROFON-=
DES :

C.6.1. Tassement du sol résistant : [chap.IV.E.G2])

Nous allons evaluer le tassement probable du
pieu-sol sous le réservoir. Ce calcul se tfera dans les
conditions non drainées etant donné gque la fréguence de
charge et de decharge du bac est rapide. En effet, le
sol n'a pas le temps de se consolider.

Pour estimer ce tassement, nous nous baserons
sur la loi de Hooke (domaine élastique) liant la
contrainte a la deformation.

FANR!
& = Eué . avec C=
h
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d'ol AB
Ah = — . h.
Eu

Nous effectuerons ce calcul & partir des
essais de laboratoire (le module de déformation du sol
est obtenu a partir du module oedometrique}.

calcul du tassement Ah

Bac R21

calculons la contrainte appliquée par le bac
sul la surface reéduite de sol

Q 21771
Bapp = = = 7,7 t/m%.
€ D= .60<
4 4
Gapp = 0,77 bars.
1ére couche : de 0,5 ma 1,5 m : hi = 1 m.
60 _
z = 1w F = e————— = 30 m,

o

Calculons &ABG:
1 3/2
K=1-{ )
1 + (r/z)¢

soit K = 1 d'ol AB = Bapp = 0,77 bars.

Eu = 117 bars.

d'ou DD
Ahl = ce—— % h = 0,66 cm.
Eu
2&me couche : de 1,5 m a 4 m h2 = 2,5 m.
2 = 2,75 m r = 30 m Eu = 150,1 bars.
d'ou '

K = 0,999 et AB= 0,769 bars.
AB

et Ah2 = —— .~ h2 = 1,28 cn.
Eu
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3éme couche : de 4 m a 5 m h3 = 1 m.
z = 4,5 m r = 30 m Eu = 75,03 bars.

K = 0,997 AB = 0,768 bars.
Ah3 = 1,02 cnm.

4&me couche : de 15 m a 18 m 4 = 3 m.
z = 16,5 m r = 30 m Eu = 88,87 bhars.

K = 0,89 d'olt A® = 0,685 bars.

donc
Ahd = 2,31 cm,
5&éme couche : de 22 m a 23,5 m hs = 1,5 m.
z = 22,7 m r = 30 m Eu = 44,49 bars.
K'= 0,78 et AB = 0,6 bars.
soit
Ahs = 2,02 cm.
ééme couche : de 26 ma 28 m hé = 2 m.
z =27 m r = 30m Eu = 228,4@ bars.
K = 0,7 d'oun AB = 0,54 bars.
et

Ah6 = 0,47 cm.
Calculons le tassement total du sol
AHtotal =2 Ahi = 7,78 cm.
ﬁemarque

Ne cherchant gu'une estimation du tassement,
nous ne l'avons évalué que sous le bac R21.
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C.6.2. Tassement des pieux

Nous utiliserons, pour calculer ce tassement,
la méthode proposée par H. Cambefort - {10]
fchap.IV.B.6.3].

a. Tassement du pieu sous la gharge gui lui est appli-

Lueeg

Nous allons détailler, dans cette partie, un
exemple de calcul pour 1le bac R21 a partir des
résultats donnés par le CPT1.([chap.V.A.2:].

Les autres résultats seront groupés dans un
tableau.

Exemple de calcul : Bac R21 - CPTI.

Le tassement que nous allons calculer est le
tassement d'un pieu isoleé de diametre 1,2 m.

Neus nous baserons dans nos calculs sur le
sondage 1. Le sol d'assise etant un multicouche, nous
évaluerons le module de déformation Es du sol pour
chaque couche et donnerons ensuite une valeur moyenne
de ce module : Esmoy.

i

_ Esmoy sera utilisé pour estimer le tassement
moyen du pieu.

Couche 1 : de 0,5 m a 1,5 m.

Rpmoy = 18,67 bars = 1,867 MPa d'ol Es = 41,63 MPa.

]

Couche 2 : de 1,5 m a 3 m.
Rpmoy = 11,75 bars = 1,175 MPa d'ou Es = 25,12 MPa.

Couche 3 : de 3 m a 3,5 m.
Rpmoy = 3,5 bars = 0,35 MPa d'ou Es = 6,7 MPa.

Couche 4 : de 3,5 m a 4 m.
Rpmoy = 5,5 bars = 0,55 MPa d'ou Es = 10,97 MPa.

Couche 5 : de 4 m a S m.

Rpmoy = 14,33 bars = 1,433 MPa d'ou Es 31,2 MPa.

Couche 6 : de 5 m a 8 m.
Rpmoy = 44,57 bars = 4,457 MPa d'ou Es

107,57 MPa.

Couche 7 : de 8 m a 15 m.

Rpmoy = 35,33 bars = 3,533 MPa d'ou Es = 83,5 MPa.
Couche 8 : de 15 m a 18 m.
Rpmoy = 79,71 bars = 7,971 MPa d'ou Es = 202,83 MPa.
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Calculons Esmoy

41,63 + 25,12 + 31,2 + 10,97
Esmoy = = 28 MPa.

4

Oon prend Esmeoy = 30 MPa.

N.B.

Nous 1n'avons pas pris en compte les grandes
valeurs de Es, la plupart des valeurs étant faibles. Il
est & noter gque cette omission va dans le sens de la
sécurite.

calculons le tassement en téte de pieu Ah

3
Es = 30 MPa = 30 10 kPa donne les valeurs suivantes
3
B = 13,5 10 kN/m3 {chap.IV.B.6.3].
3
R = 80.10

La charge totale reprise par les pieux est
Qapp = 18949 t.
et a la périphérie du bac R21 sont disposés 82 pieux
de 1,2 m de diamétre ancrés a 18 m de profondeur,
d'oll la charge appliquée sur un pileu

18949 ' 3
Qp = ————— = 231,1 t = 2,3.10 kN.
82
3
op 2,31.10
d'olt An = Ah =
D{BL+R/4) 3

1,2(13,5.18+90/4)10

soit Ah = 0,23 cn.
Sachant gque

¥ pour le bac R13 : Qapp = 18949 t et n pieux = &7,

18949
on a Qp = —m8 ——— = 282,82 t.
67 .
* pour le bac C9 : Qapp = 6830 t et n piéux = 81,
6830
on a @p ¥ —Mm7m —— = 84,32 t.
81

Les reésultats des differents CPT pour les
différents bacs sont rassembles dans le tableau suivant
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Numéro du hac

Essai pénétromé-
trique

L (m)

Tassement Ah (cm)

BAC R21

- -




Remargue

La valeur moyenne du module de déformation
considérée Esmoy ne tient pas compte de l1'hétérogénditeé
des couches, d'olt la valeur approximative du tassement
obtenu. ‘

b. Tassement du pileu sous la charge maximale (totale)

Aprés évaluation du tassement du pieu-sol et
des pieux disposés a la périphérie, nous avons remargué
gue le tassement de ces derniers était négligeable par
rapport a celui du sol.

cela est du au fait gue nous avons pris, lors
de 1l'évaluation de 1la force portante du pileu pour
étude & court terme des coefficients de sécurite
importants (2 pour le frottement latéral et 3 pour le
terme de pointe]).

La répartition des charges appligquees entre
le sol et les pieux est une répartition purement
théorigue gui peut varier.

En effet, 1le sol, en tassant, résiste moins
et entraine un increment de charge sur les pieux. Pour
cela, nous evaluerons le tassement maximal des pieux
lorsgue ceux-ci ont a supporter a eux seuls la charge
totale (bac plein).

Le calcul est mene de la méme fagon qufen a.,
seule la charge appliquee change et vaut

pour les bacs RZ1 et R13

Qapp = 40720 t.

* Bac R21 : npieux = 82.

solt 40720

Qp:
82
Qp = 496,6 t.

* Bac R13 : npieux = 67.

soit 40720

Qp = ——m—— = 607,76 T,
67

- Pour le bac €9 : npieux = 81,

Qapp = 28601 t.
soit .
Qp = 353,1 t.
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Le diamétre des pieux, la rrofondeur
d'ancrage, le module de deéeformation moven du sol étant
les mémes, nous ne reprendrons qgue les valeurs de
tassement obtenues pour ces nouvelles charges.
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Numéro du bac BAC R21 BAC C9 BAC R13

Essai pénétromé- CPT1 CPT2 CP13 CPT4 CPT5 CPT6 CPT7 CPFT8 CPT9
trique ‘

Tassement Al (cn) 0.5 0,33 0,72 0.23 0,27 0,20 0.30 0.21 0,73




On constate gue les tassements maximaux du
pieu, 1inférieurs a 1 cm, sont des tassements largement
admissibles.

Bien gu'il existe une différence de
tassements entre le centre du bac et la périphérie,
cela ne porte pas préjudice a la construction.

En effet, les déplacements du fond du bac et
de la paroi sont indépendants. {(voir schema) :

robe [
___\\\\\ﬁ
“///,Souduf&
4 N
L T 4} 1Y

)
T h

h_‘_l 3
‘\\_m.+&e&e{bnd

La surelévarion du fond (ceonicite} compense
en partie le tassement qui est plus important au
centre ; de plus le tassement admissible du sol ‘sous le
fond étant de 30 cm environ, l'affaissement calculé (8
cm) est acceptable.

Soudure. SouPle
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c.7. CONCLUSION :

L*adoption des pileux commne technigue de
reprise en SoOus ceuvre est une solution gqui parait
satisfaisante au VU des calculs de portance et de
tassements.

Neéeanmoins, l'importance de 1'ouvrage nécessite
le recours a un nombre éleve de pieux de diametre ASSEz
important.

La réalisation de ces pieux entrainerait la
mise en oeuvre de grandes quantités de peton ainsi dque
1'utilisation d'un materiel de forage et de coulage
important et collteux.

Bien gque les pieux soient a disposer Sur la
péripherie, 1'importance des moyens a mettre en oeuvre
pour leur execution exige, un grand espace de travail.

pPar consequent, i1 serait nécessalre de
soulever considérablement le bac, voire meme de 1le
déplacer.

Pour toutes Cces raisons, la solution par
pieux ne sera envisagée qu'en dernier recoulrs.
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D.1. INTRODUCTION :

Il existe des procedes permettant d'améliorer
les qualités du sol. 1Ils agissent presgue toujours sur
plusieurs caractéristiques a la feois (augmentation de
la c¢ohesion, du frottement interne, réduction de 1la
compressibilite),

Cette amélioration est obtenue en effet :
- par augmentation de la compacité du sol,
- par modification de ses caractéristiques physico-
chimiques,

Ces deux transformations influencent diverses
proprietés du sol : resistance, perméabilité.

Nous definirons hrievement dans cette  partie
les ditférents procédeés permettant d'agir sur les
caractéristiques geotechniques d'un mauvais sol
- traitement par injection,

- procédés mécaniques,
- procéde hydraulique : drainage.

D.2. IRAITEMENT PAR INJECTION

Le but d'un renforcement de fondationg par
amélioration du terrain en place est, d'une part,
d'obtenir une resistance du terrain injecté compatible
avec les contraintes transmises par les fondations,
d'autre part, d'injecter un volume de terrain suffisant
pour gu'au dessous du sol injecte, les contraintes
soient inferieures & la résistance du terrain naturel.

L'injecticn consiste a faire penétrer dans
les wvides du milieu a traiter (fissures d'une roche,
vides intergranulaires) un produit liguide susceptible
de durcir dans le temps. Ce produit appelé couramment
"coulis" sera mis en place, dans la majorite des cas,
dans desg forages traversant les vides & remplir.

La penetration de ce prodult exige presqgue
toujours une certaine pression d'injection.

lLes <coulis et les techniques d*injection
dépendent en premier lieu de la forme des vides &
injecter, et par la de la nature des terrains &
traiter.

Il est a noter cque dans l'application de
cette technique, la difficulte vient socuvent du fait
qu'il est difficile d'augmenter la pression sans faire
courir a l'ouvrage certains risgues,
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En effet, si au lieu de s'infiltrer d'une
facon & peu prés homogene autour du forage d'injection,
le coulis se répand dans un c¢laquage horizontal du
terrain sous la semelle, 1l s'ensuivra un soulévement
de la masse de terre située au dessus, ce qul pourrait
entrainer des désordres dans les ouvrages concernés.

L'étude des différents coulis utilisés nous a
permis de déterminer ceux qui pouvaient étre injectés
dans le sol sous les bacs a l'étude. Ce sol, dtant un
sol fin, est difficilement injectable. Néanmoins,
plusieurs types de coulis peuvent gtre utilisés.

a. Gels de silice durs

Apparus en 1957, <ce sont des gels résistants
utilisables pour les traitements de consolidaion de
terrains a faible permeabilité.

Ces gels proviennent de la transformation du
mélange silicate de soude - reactit organigue
gélifiant, ces réactifs liberent des produits gqui
provoguent cette transformation.

Les gels durs conviennent particuliérement a
la consolidation des formations pulvérulentes fines.

Les qualités de ce produit sont définies a
partir de la viscosite liee au temps de prise, de la
résistance mécanique et de la perméabilite.

* Viscosité - temps de prise

Lors de la formation de ce gel, on constate
une évolution lente de la viscosite quil s'accéléere
brutalement au bout d'un temps regle.

Ce temps correspond au temps de gélification
ou temps de prise. Il est a noter gue c'est la
viscosité de départ gui fixe la vitesse de pénétration
du coulis dans un terrain de perméabilité donnee.

Le temps d'injectabilité se situe pour ce
type de gel entre 75 et 90 % du temps de prise.

b. Résine organique

4

Les résines utilisées en injec¢tion sont des
produits organiques de faible viscosité. Au bout d'un
certain temps, elles forment un solide par une réaction
de polymérisation.

La classe utilisée pour l'injection des sols
est celle des monoméres en solution acqueuse.
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Ces monoméres se transforment en une masse
homogéne par polymérisation,

Leur basse viscosite et leur temps
d'injectabilite jusqgu'a la prise permettent le
traitement de terrains tres  fins {de faible

-5

perméabilité K<10 m/s).

Il est a noter que leur coflit est assez élevé.

Comme monomére en phase aqueuse, le type de résine le
rlus approprie pour des travaux de consolidation de
sols fins (faible perméabiliteé) sont les résines

rhénoliques ou phénoplastes.

7 En effet, ces résines conduisent a une assez
bonne reésistance mécanique du terrain injecte.

Technique d'injection

on utilise en general, la technique
d'injection par tranches successives de 2 a % métres de
longueur selon le milieu.

Cette methode est conseillée pour éviter les
phénomenes de décantation ou d'essorage du coulis qui
conduisent & une obturation du forage sur toute sa
hauteur. '

Néanmoins, il existe plusieurs modes
d'exécution de cette méthode en fonction de la nature
du terrain a injecter.

D.3. PROCEDES MECANIOQUES

Les procéedes mécanicques ont pour but
l'amélioration des caractéristiques intrinséques des
s0ls mediccres autorisant ainsi l'emploi de fondations
superficielles. ’

Ces technigques de traitement sont
essentiellement basees sur l'utilisation des effets
d'eondes de chocs ou de vibrations.

Ces vibrations rompent les contacts
intergranulaires et permettent l'obtenticn d'un
meilleur rearrangement des grains ' ayant pour

conségqguence une meilleure compaciteé.

Les procédés mécaniques paraissant les plus
adaptés a notre site sont les suivants
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- Vibration profonde

Cette technique d'amelioration des gqualités
du sol est tres ancienne. Elle consiste a introduire
dans le sol, a la profondeur voulue, un générateur de
vibrations entretenues,.

La wvibration provogque un rearrvangement des
grains sous l'effet de la pesanteur, qui améliocre la
compacité du sol.

Il résulte de ce traitement une amélioration
du taux de travail et une diminution des tassements.

- Colonnes ballastees

Ce procédée consiste a effectuer dans le sol a
traiter un trou vertical cylindrique & 1l1'taide d'un
vibreur et d'un fluide de langage (eau ou &ir).

On introduit dans ce forage des graviers
propres qui, sous l'effet des vibrations, descendent
jusqu'ad la pointe du vibreur et se trouvent compactés,

Ces cailloux agissent en vibrateurs
secondaires et peuvent peneétrer dans les zeones plus
limoneuses,

On reéalise ainsi un pillier de pierres
empilées, les vides étant comblés par le terrain.

Les charges a fonder sont transmises aux
colonnes ballastées, une faible propoertion de ces
charges est transmise au sol par l'intermeédiaire d'une
couche superficielle de repartition compactée en tout-
venant de bonne qualité ou en grave cilment.

D.4. DRAINAGE :

Le drainage consiste a abaisser la pression
de la nappe a l'interieur d'un volume de terrain
déterminé.

Ce processus est basé sur l'ecoulement gravitaire et ne

fait pas appel a un pompage mécanique.

Les organes de drainage peuvent etre placés da

diffarentes maniéres (verticaux, Jhorizontaux,

subhorizontaux ou tout autre inclinaison, ,..).

Ce procedé est particuliéerement adapte a des terrains a
-6 -8

la limite de l'imperméabilité (10 < K < 10 m/s)

tels que les silts, les limons, les tourbes, les vases,

etc. .. .
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Nous distinguons plusieurs techniques de
drainage. Nous détaillerons dans ce qui suit celle gui
nous intéresse a savolr le drainage vertical des
terrains compressibles.

Drainage vertical des terrains compressibles

cette technigue est spécialement utilisée sur
les sols identiques au sol en presence sur le site de
Béjaia (sol argileux, vaseux, tourbeux) .

En effet, ce type de sol presente une
résistance mecanique tres faible et toute application
de charges superieures 3 cette resistance engendre des
désordres graves.

De plus, méme solliciteé en dessous de sa
capacité, la teneur en eau treés elevee de ce terrain
entraine un processus de consolidation accompagné de
tassements trés importants de 1'ordre de 10 a 50 % de
son épaisseur.

rinsi, afin de pouvoir construire sur de tels
terrainsg, il est nécessaire de proceéder a une
consolidation préalable accelerée.

cette consolidation peut étre assurée par un
chargement progressif en fonction de 1la résistance
{remblai par exemple) et par la mise en place d'un
réseau dense de drains verticaux.

Le maillage des drains est fonction de 1la
perméabilité du terrain, du délax: de consolidation
souhaité et des caractéristigues propres des drains
(diametre efficace, cote de drainage} .

on distingue plusieurs types de drains

1. Les draiis de sable

ces drains sont constitués par des forages
verticaux remplis de sable.

Le sable & mettre en place presente plusieurs
spécifications :

- assurer la filtration de Ll'eau @xprimée par le
terrain a consolider compte tenu de sa cohésion,

- assurer l'évacuation verticale de 1l'eau captée @ tout
sable propre, non serreé de D10 > 0,2 mm remplit cette
condition puisgu'il suffitc habituellement d'une

) -4

perméabilité verticale de 10 m/s environ.
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Il est nécessaire que le sable utilisé solt
mis en place & cadence réguliere pour due la
granulométrie soit reconstituée en place.

L'eau captée par 1les drains doit étre
évacuée, cette evacuation peut étre assurée de deux
fagons :

- par 1l'intermédiaire du substratum permeahle lorsque
ce dernier se situe a un niveau statique inférieur a
celui de la plateforme. On doit donc y amen&r la base
des drains de sable,

- dans le cas ou l'évacuation par le Dbiais du
substratum n'est pas possible, on dispose en téte des
drains une couche drainante (en sable) d'epaisseur au
moins égale a 1 m, cette couche permettant
1'évacuation de l'eau a la periphérie du massif a
consolider.

2. Qfains préfabriques

Le principe d'action du drain préfabriquée est
le méme gque celui du drain de sable. Neéeanmoins une
différence est a signaler. Cette technique de drainage
consiste a remplacer le drain de sable par un organe
fabriqué en usine ayant des fonctions comparables aux
"drains de sable.

Le drain Kjellman ({(ancetre des drains
préfabriqués) comporte une surface poreuse en carton
ondulé destinéde a determiner des canalicules verticaux
servant a4 l‘'évacuation de l'eau captee.

Ce drain présente quelgques inconvénients mais
continue néanmoins a étre utilise car 1l est bon
marché.

Ces drains sont mis en place dans le terrain
ad 1'aide d'un mandrin creux de longuaur supérieure ou
égale a celle des drains a realiser et dont la section
intérieure est adaptée a celle du type de drain
utilisé.
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Des machines puissantes enfoncent le mandrin
dans le s¢l par pression et lorsque la machine remonte
le mandrin, le drain reste dans le sol maintenu par une
piéce d'arrét. ‘

Ces drains ont le méme emploi qgue les drains
de sable, mais ils pénétrent difficilement dans du
sable et leur profondeur ne dépasse pas 30 m.

Néanmoins, ils assurent, par rapport aux

drains de sable, une meilleure garantie vis & vis des
coupures liees aux mouvements de terrain.
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D.5. CONCLUSION :

Les procédés de stabilisation sont. des
techniques qui restent jusqu'a preésent un art purement
empirigue dans legquel l'expérience a une importance
primordiale.

En effet, 1le comportement du terrain reste
imprévisible.

Chague cas qui se presente, du fait de sa
complexité et de ses conditions particuliéres, doit
faire l'objet d'une étude originale permettant A'opter
-~ pour la solution techniquement et eéconomigquement 1la
plus convenable.

Ces technigques, utilisées pour l'amélioration
du sol (reésistance, compacité, ...}, ne permettent
cependant pas la remise a niveau du bac et - ne
constituent pas une fondation sous la robe. En effet,
selon 1'API 650 (normes ameéricaines pour la
construction de réservoirs peétroliers), des fondations
sous la robe sont obligatoires pour uniformiser l'effet
des charges concentreées transmises par cette derniére.

Dans ce cas, le sol est consolide

- par injection, au niveau atteint aprés
l'affaissement,

- par drainage ou procéde mecanique, aprés un tassement
supplementaire.

ces techniques expéerimentales, nécessitant
des essais et vérifications pendant leur realisation,
ne sont proposees qu'a titre d'information et ne seront
pas exploitées, seules, dans le cadre de notre etude.
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E.1. INTRODUCTION

La solution "reprise par micropieux” va &tre
étudide dans le cadre du contrat liant la SONATRACH a
la Société BENTINI qui stipule uniquement la remise a
niveau de 1la robe et la realisation de nouveaux
supports le long du périmétre des bacs. Le tassement du
fond ne génant pas l'exploitation, la SONATRACH n'a pas
jugé utile d'en inclure la reprise dans l'ensemble des
travaux. Par conséquent, la galette, supposee résister,
sera maintenue.

s Nous étudierons ainsi dans cette partie, les
détails de calcul et de realisation des micropieux.

E.2. GENERALITES SUR LES MICROPIEUX : [12,[&8.2]
Les micropieux appelés aussli pieux aliguilles

ou pieux racines sont des pieux de petit diamétre
(généralement inferieur a 250 mm), armes et travaillant

uniquement au ftrottement lateral. Le processus
d'exécution est le suivant : forage tube, mise en place
d'une armature (cable ou tube d'acier), remplissage et
injection au ciment de la cavité sulr toute sa

longueur. La fragilité du matériau conduit a ne tenir
compte que de ltacier pour apprécier la vrésistance
interne du micropieu.

Il faut observer que le frottement latéral d'un
micropieu est fortement augmenté par l'injection de
ciment qui est pratiquee.

Le micropieu peut étre sollicité en compression cu &n
traction.

Tl existe deux types de micropieux [12]

- Les micropieux de type 1

Ils ne permettent dque la transmission

d'efforts faibles suivant leur axe (guelques dizaines
de tonnes), leur résistance a la flexion est faible.
La mise en oeuvre du coulis ou mortier de scellement se
fait par gravité ou sous de trés faibles pressions.
Lorsque le tubage n'est pas completement réecupéré, on
peut en tenir compte dans le calcul de resistance des
micropieux.

- Les micropieux de type 2 )

Un micropieu de ce type permet la
transmission d'efforts importants.
La 1limite élastique des aciers employés {armatures)
peut &tre trés importante (jusqua 500 MPa pour les
tubes et 1100 MPa pour les barres).
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La mise en oceuvre du coulis de mortier est
faite gentiérement par injections réepetitives et
sélectives sous haute pression.

Ce type de micropleux se caractérise par une
injection réalisée par l'intermediaire d'un tube &
manchettes et d'un double obturateur pav passes
successives et phases repetées.

vu les charges importantes diies au poids du
liguide (pétrole) et au poids du reéservoir {(rohe + toit
flottant), les micropieux utilisés pour la reprise en
sous oeuvre des bacs du terminal marin de Bejala sont
des micropieux de type 2.

E.3. APERCU SUR LE PROJET DE REALISATION

on procéde a la réalisation d'une série de
semelles sur lesquelles est posée une couronne de
poutres métalliques. Cette couronne de base sert a
soutenir la structure du bac sur son perimetre.

Chaque semelle est soutenue par les
micropieux de fondation.

Les semelles sont espacées de 4 m tandis que
les poutres ont une longueur de 3,9 m chacune.

L'entre-axe des semelles a été choisi de
maniére & permettre a la polygonale formse par les
poutres de se trouver toujours sur le développement de
la circonference des bhacs.

Des cales (plaques métalliques) sont prévues
sous les poutres pour remettre au meéme niveau les
différents points de la periphérie du bac.

N.B. Le nombre de semelles est

N = 53 pour le bac R13,
N = 53 pour le bac R21,
N = 44 pour le bac CS.
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E.4. DESCENTE DE CHARGES

Nous allons evaluer
aux fondations (micropieu,

bac.

Bac R21

Evaluons

Poids de la robe
Corniére de base
Corniére de tate
Fond-:

Dalle en héton

disposée sous le fond : 125 kg/ml,
Colonne de ligquide de 14 m de haut

les
semelle,

charges transmises
poutre} de chagque

les charges diies & ce bac et & une
colonne de liquide de 14 m de haut et de 12,5 cm de
large par metre linéaire de robe.

2037,4 kg/ml,
12,2 kg/ml,
9,66 kg/ml,
94,80 kg/ml,

{Charge appligquée sur une demi-largeur) : 1680 kg/ml.

de poutre

on en déduit les charges par 4 ml de robe

Poids de la tole de robe : 8152 kg,
Corniére de téte 39 kg,
Corniére de base 49 kg,

Fond 758 kg,

Dalle en béton du fond : 500 kg,
Accessoires (5 %) 500 kg,
Colonne de liquide 6720 kg,

d'ol la charge appliquée par 4 ml de robe

Q:

Bac R13

De 1la

T6le de la robe
Corniére de tete
Fond

Colonne de llqulde de 14 m de haut
et de 12,5 ¢cm de large

16718 kg/4 ml.

méme tfagon gque
evaluons les charges diues a ce bac gt a une partie
liguide par metre lineaire de robe.

2037,41 kg/ml,

9,66 kg/ml,
94,80 kg/ml,

1680 kg/ml.

pour le bac R21,
du

Oon en deduit les charges par 4 ml de rche

Tole de la robe
Corniere

Fond

Accessoires (5 %)
Liguide

8152 kg,
39 kg,
379, kg,
428 kg,
6720 kg,
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d'olt la charge totale

Q = 15718 kg.

Bac €9

Les charges transmises par ce bac par meétre
linéaire de poutre sont :
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T6le de la robe : 2096,93 kg/ml,
corniéere de téte : 9,66 kg/ml,
Fond : 94,80 kg/ml,
Colonne de liguide : 1680 kg/ml.

d'ol les charges appliquées par 4 ml de rohe

Téle de la robe : 8388 kg,
Corniére : 39 kg,
Fond ¢ 379 kg,
Accessoeilires ¢ 440 kg,
Liquide 1 6720 kg,

donc la charge totale est egale a
Q = 15966 kg/4 ml.

- Evaluation des charges transmises a chaque élément de
la fondation (micropieu, semelle, poutre)

Bac R21
Charges appligques sur la poutle

/q/ml
v

3,89m

La poutre utilisee est une poutre métallique
en I de 3,9 m de long.

La charge appliquée sur 4 ml de robe
Q = 16718 Kkg.
d'ol la charge par ml appliquée sur la poutre
1

Op = Q X ———— = 4287 kg/ml.
3,9
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o h;}ocm .

les charges appliguées sur

N : poids du bac et de la

semelle,

P : poids propre de la semelle.

Calculons N et P

N = N' + N" ou N'

NII
N'" = 16718 kg,
d'ou N =
N' = 235 kg,

Coupe A_A
5
Tq]
T+~
<
a=120em

A

la semelle sont N et P avec

poutre

4

appliqué

sur 1la

poids propre de la poutre,

charge

due au réservoir et

la colonne de liquide.

16953 kg.

p =8b x bxh x a= 2500 x 0,7 x 0,75 x 1,2 =

Charges appliguées sul le migropiey

In
1

N et P avec
N
P
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16953 kg,

1575

kg.

1575 kg.

Les charges transmises au miclopieu sont
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d'oli la charge totale appliquée sur le micropieu

P' = 18528 Kkg.

Les résultats obtenus pour les autres bacs
sont établis dans le tableau ci-dessous

BAC R21 R13 co

Charge totale appli-

quée sur la poutre 4287 4030,25] 4100

(kg/ml}

Charges appliquées

sur 1la N(kg} 16953 15953 16201

semelle  ===m=mmeem—m|m-emememme|mmmemmem | — e
P(kg) 1575 1575 1575

Charge totale appli-

gquée sur le micro- 18528 17528 17776

pieu (kg}

E.5. DIMENSIONNEMENT DES FONDATIONS SPECIALES

a. Calcul de la charge admissible des micro-
pieux {[chap.IV.A.6.]

Le micropieu est consideré comme travaillant
seulement par frottement lateral. La charge admissible
par frottement latéral des micropieux est calculée sur
la base des résultats des essais penetrométrigues (les
essais pressiométrigues n'ont pas été poussés a de
grandes profondeurs).

selon ces régles, le frottement latéral a la
rupture est egal a Rp/100 en terrain sableux et a Rp/50
en terrain argileux.

Etant donné que ces reégles ont été etablies
pour des pieux de grand diamétre, on a jugé nécessaire
d'apporter quelques modifications lors de l'application
de ces formules au calcul des micropleux avec
injection.

En effet, 1l'introduction a haute pression du
mélange eau-ciment aux terrains sableux entraine une
augmentation de la tension d'adhérence microplieu-
terrain, 1l'utilisation des régles deja mentionnées
serait donc une precaution excessive,

On a donc retenu, pour le calcul du
frottement lateral unitaire des micropieux, les
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formules suivantes

argile fu = Rp/50,
sable fu = PRp/50.

A cas critéres, on applique un facteur de
sécurité Fs = 2 pour obtenir le frottement latéral
admissible.

Les micropieux sont calculés avec une

longueur de 11,5 m et de diaméetre 13,5 Ccm.

A titre explicatif, on detaillera le calcul
pour le bac R21 a partir des résultats du CPTI.

* sondage au pénetrometre statique CPT1

calcul de la capacité pertante d'un micropieu
Sous je réservoir R21 sur la Dbase du sondage
pénétrometrique CPTIL.
* de 0 &4 0,5 m terre végétale‘
fu = 0.

* de 0,5 ma 1,5m sol intermeédiaire

Rp = 18,7 bars fu = 0,31 bhars.
* de 1,5 ma 3m sol intermediaire
ﬁp = 11,75 hars fu = 0,196 bars.
* de 3 ma3,5m argile
Ep = 3,5 bars fu = 0,07 bars.
*x de 3,5 masm sol intermediaire
Rp = 11,5 bars fu = 0,19 bars.
* de 5 masgm sable

Rp

44,57 bars fu = 0,89 bars.

* de 8 m a 11,5 m sable

Rp = 35,25 bars fu = 0,705 bars.

It

Qf TD (ji_fui hi).
' i=1

Qf 25708 kg.
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Qadm = Qf/2 , Qadm = 12854 kg.
Les 1Irésultats obtenus pour les autres bacs
sont représentes sur le tableau suivant
BAC R21 Q (kg} BAC C9 Q (kg) BAC R13 Q (kg)
adm adm : adm
CPT1 12854 CPT4 16600 CPT7 13000
CPT2 9500 CPTS 13300 CPT8 13800
CPT3 9300 CPT6 10600 CPTY 9400
L'examen du tableau montre que les valeurs de
la capacité portante des micropieux (avec 1l'adoption
d'un facteur de sécurité Fs=2) sont toujours supérieurs
a 9300 kg.
Par consequent, vu la charge appliquée
[chap.VI.E.4.] sur les pieux de fondations, nous

opterons pour deux micropleux sous chaque semelle.

b.

périmétre du bac.
espacées de 4 m.

h.1.

Dimenslionnement

. statigus des fravaux - de

Boutre
basel

fondations

Etablissons un exemple de calcul pour le

Les poutres sont solliciteées par une

bac

metalligue de hord {(couronne de

Ces poutres metalliques sont disposées sur le
Flles sont soutenues par des semelles

charge

de 15000 kg [chap.VI.E.4)] a répartir sur 4 m d'ol

maximum

Mmax

q = 4287

4287

kg/ml.

X 3,9¢

= q
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3,9m

La poutre est soumise a un moment flechissant

8151 kg.m.




- Pour une contrainte admissible de 1l'acier
& = 1600 kg/cm?, déterminons le profilé le mieux adapté

—f— _ Mmax V
. l & =
v I
_ I Mmax
6 < &= w = > — = 50940 cm3.
Y &

En  se reférant a la table des profilés on
trouve une poutre HEA 240 avec un module d'inertie
wx = 675 cm3,

b.2. calcul du ferraillage de la semelle

Pour calculer cette semelle, nous utiliserons
la méthode des bielles {1].
Pour pouvoilr utiliseyr cette méthode, nous remplagons la
charge répartie par sa resultante concentree Q.

IR ERAR ;

Sundk_

e

micropfw

is

az=40em

P1 = Ppoutre + Pbac = 16953 kg [chap.IV.E.4].
p> = psemelle = 1575 kg [chap.IV.E.4.].

d'ou P1 + P2 = 18528 Kkyg.
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d 70
tg® = = = 2,33 d'ou © = 66,8° > 45°.

i/2 30

La compression €tant reprise par le béton, déterminons
les armatures de traction.

N'a : effort de traction dans les armatures
q P1+P2

N'a = ——— 1 = 1.
ad ad

N'a = 3970 kg.

En pratigue, il est conseille de majorer
1'effort trouveé par la méthode des bielles de 15 %.

* La section d'armatures est donnée par

Nta x 1,15 _
A5 = — — avec 6g = 2200 kg/cm2.
Bs
La contrainte de l'acier Bs est choisie en

fonction des aciers disponibles.

dtott As = 2,1 cm¢, on prendra As = 5 @ 12 = 5,65 cm?.

La section d'acier est faible car la section

de béton est importante et reprend considérablement les
efforts.
N.B.
on ferraillera de la méme fagon la semelle dans l'autre
sens.

Le ferraillage adopte est representé en
figure 2.

Pour les armatures supérieures, on prend

Aint

Asup =
5

Soit Asup = 1 cme,
Nous prendrons Asup = 5 @ 8 = 2,51 cm=.-

Le schéma de ferraillage est reporté en figure 3.



* Armatures de montage

Nous disposerons des armatures verticales de
montage pour des conditions de mise en oeuvre (relier
les nappes supérieure et inférieure).

Nous prendrons comme section des cadres
constitués de barres de 8 mm de diametre espacés de 30
cm dans le sens de la longueur (1,2 m) et de 25 cm dans
le sens de la largeur (0,7 m).
un schéma de ferraillage complet est représente en
figure 4.

vérification des contraintes de compression
dans les bielles '

Cette vérification se fait au niveau de la
jonction semelle-micropieu.

Q
6'b = avec B : section du micropieu
2Bsin<e L
B = = 143 cm2.
2 :
18528
6'bh =
2 ¥ 143.sin“ 66,8
6'b = 76,7 kg/cm¥,
or §'b = 0,6 . 6'28 = 150 bars,
on a bien 6'h < G'b.

b.3. Dimensionnement des microplieux
1.'étude des micropieux comprend deux parties
- le ferraillage du micropieu,
- la longueur de scellement.

b.3.1. Calcul du ferraillage du micropieu

* Charges appliquées sur le micropileu :
poids du bac + poids de la poutre sur la semelle.

n
=z
]

Ny
vl
1

poids de la semelle.

2N = 16953 Kkg. [chap.VI.E.4.].

2P = 1575 kg.
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Fhem

Plk‘i
W\

4 \\l
N\
A—_iﬂﬁ__lp
Etant donnée la présence de deux micropieux,
les charges appliquées sur chaque micropieu sont

N = 8476 kg.

P = 788 kg.

a. Verification vis a vis de la flexion

Cette verification se fait & 1la section
d'encastrement c'est-a-dire au peoint A,

= Calculons le moment de flexion maximum en
ce point :

On ne tiendra pas compte du poids propre de
la semelle car ce dernier a pour effet la réduction du
moment total.

M = Nxbh avec b = 4,5 cnm.
M = 38142 kg.cwm.

Vérifions la contrainte dans le micropieu

On ne tiendra pas compte des injections
effectuées dans le micropieu.

Caractéristiques du micropieu
Tube : * diameétre extérieur D = 88,9 mnm.

* epaisseur : e = 4 mm.

* module de la section wl = 21,67 cm3.

* module de la section avec les guatre fers:
@ = 12 mm w2 = 25 cm3.

La contrainte dans l'acier est donec

M 38142 '
6 = = = 1525 kg/cm2.
Wz 25 »

or 6 = 1600 kg/cmz,

droll on a bien 6 < B (véfifié).

b, Vérification au cisaillement

Les quatre pieces de fer citées précédemment
de diametre 12 mm et de 2,5 m de long sont ajoutées pour
renforcer la partie supérieure du tuyau (micropieu)
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Le micropieu est incline de €°, la composante
provoquant le cisaillement du micropieu est horizontale
et vaut

>

Ph

Ph = Pt tg6°.
avec Pt = P + N = 9264 kg.
d'ou Ph = 974 kg.

La contrainte de cisaillement & est égale a

Ph 974
‘ C = = = 174 kg/cm?
IxRxS 8,89 :
T X —. x 0,4
2
6a
Il faut vérifier que C«<
$
3
soit . E = 0,57?6& = 923 kg/cmz,

on a bien T« C

¢. Reéalisation du chantier

A la base de ces vérifications, les
micropieux auront les dimensions suivantes
- profondeur de perforation scus la semelle hl=11,5m.
- longueur du tuyau (micropieu) h2=12m.

Le micropieu sera donc ancre de 0,5 m dans la
semelle. .

- distance entre les soupapes d = 1 m.
On ne fera pas d'injection pour la premiére

soupape, la deuxieme et la troisiéme soupape seront
injlectées avec une basse pression pour éviter de
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perturber le terrain a la surface.

Les quatre pieces de fer encastrées de 30 cm
dans la semelle servent a renforcer la partie
supérieure du tuyau. Un détail du micropieu est
représenté en figure 5.

Les résultats obtenus pour le bac €9 et R13
sont établis dans le tableau suivant

Bac R13
M(kg.cm) 766300
Poutzre et LDl bt btaleiadede i
métallique G(kg/cme 1600
wiems) | 380 poutre HEA 240
"""""""""" Noake |71,
Semelle ;;;;E-;;: —;:;; -----------------
hesup ome| 2,51
"""""""""" Nepkay | 7976,5 + 787,5 = 8763
Micropieu Clrasemey| 165 (veérifie)
6a kgsome| 1436 (vérifid)




M{kg.cm) 779600
Poutre dmbatatadelat kol Kottt ded b
métallique 6(kg/cmz)| 1600
w(em3) | ass  poutre HEA 240
""""""""" Naikg) | ases,rs
semelle Asint cme| 5,85
Aesup cme| 2,81
""""""""" NeP(Kg) | 8100.5 + 787,5 = 8888
Micropieu Cikaseme)| 167 (vératis)
6a kaseme| 1458,1 (vérifie)

b.3.2. Longueur de scellement

Appartiennent au type IRS tous les micropieux
scellés au terrain par introduction d'un double

obturateur dans le tube a manchettes, ce qui permet de
forcer le coulis dans la formation au droit de la
manchette choisie (sélectivite) et de répéter

1'opération en principe plusieurs tois.

Le scellement d'un micropieu de ce ftype est
effectué en plusieurs phases espacees dans le temps.

Lors d'une méme phase, on force dans le
terrain, par passes en remontant et au moyen du double
obturateur amené successivement au droit de chaque
manchette, une gquantité prédeterminee de coulis ne
constituant qu'une fraction de la quantité totale Vi
prévue poul sceller le micropieu.

En ce qui nous concerne, le scetlemsnt  du

micropieu a été effectue sur toute sa longueur pour uhe
meilleure stabilité et une meilleure resistance.
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E.6. TASSEMENT DES FONDATIONS SPECIALES

Des injections secondaires ayant été
réalisées pour densifier le sol autour du micropieu,
nous supposerons le tassement de celui-ci négligeable
et la surface susceptible de tasser plus petite e
celle considérée au paragraphe [chap.VI.C.51).

Nous pouvons estimer que le tassement de

cette surface de sol sera inférieur a celui gui a é&té
calculé { Ah < 7 cm).

De plus la liaison robe-fond n'étant pas

rigide, les déplacements de chacun d'eux sont
independants, nous pouvons donc tolérer un tassement du
fond de 7 cwm (inférieur au tassement adsissible

Aha = 30 cm) sans que la robe n'en soit affectée.

E.7. METHODE D'EXECUTION DPES PIEUX DE EFONDATION

L'execution des micropieux nécessite lesz
phases de travaux suivantes

A) Perforation du micropieu.
B) Formation de la chemise du micropieu.
C) Injection des soupapes.

Phase A

La perforation du forage se fait avec une
perceuse hydraulique aidée par une pompe eau/boue. Dans
cette méthode, la perforation se fait par un mouvement
rotatif de 1'outil de perforation. Cet outil est en
généeral un ciseau (tricdne) vissé a l'extrémité
inférieure de la batterie de perforation. La batterie
est formée par une série successive de hampes, qui, au
fur et a mesure pénetrent avec l'avancement du trou. Le
mouvement de rotation de la hatterie de perforation lui
est donne par une téte hydraulique de la perceuse.

Le ciseau coupe ou hrise le terrain au fur et
a mesure qu'il avance dans la perforation, tout en
laissant derriere lui des débris (cutting). Le fluide
de perforation passe par la téte hydraulique. Il est
pompé & 1l'intérieur de la batterie de hampes et sort
par les trous du ciseau au fond du trou. I! remonte le
long de l'interstice entre la batterie dé perforation
et les parois du trou. Pendant la phase ascensionnelle,
le fluide de perforation souléve du fond du trou les
deébris de perforation et les transporte a la surface.
En présence de sols saturés d'eau et rour les trous de
petit diametre (pas plus grand que 200 mm)} la batterie
de hampes peut &tre remplaceée par des tuyaux de
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revétement provisgire avec une courcnne coupeuse sur le
fond a4 la place du ciseau.

Pour le chantier de Béjala, on utilisera
seulement les tuyaux de revétement provisoires. On
pourra utiliser, dans les zones particulierement dures,

des hampes avec le ciseau (tricone). Le fluide de
perforation utilise est fondamentalement constitué
d'eau. Au cas ou cela serait necessaire, on utilisera

de la hentonite pour aider le transport des débris en
surface.

Le diaméetre du tuyau de pertforation est
compris entre 127 et 133 mm, pour donner finalement un
trou de 135 a 140 mm.

Pour pouveir Pplacer l'axe du micropleu le
plus prés possible du profil du bac, 11 est nécessaire
d'exécuter une perforation inclineée de 6° par rapport a
la verticale.

Phase B

Une fois le forage termine pour le micropieu
{individuel ou couple de micropieux}, on passe a
l'exécution de la chemise ou injection primaire.

Toutes les phases d'injection sont exécutees
par le groupe d'injection CLIVIO constitué par un turbo
mélangeur, un agitateur et par un injecteul a piston.

Cette opeération peut étre devancée ou suivie
{avant gue le melange de ciment ne fasse prise) de
1'installation du micropieu dans l'ouverture {(forage).

Selon le schéma d'exécution proposé, le tuyvau
d'armature du micropieu a les dimensions suilvantes
~ diamétre externe du micropieu Dext = 88,9 mm.
- épalsseur du micropieu e = 4 mm = S,

Chague armature du micropieu est constitude
de deux tubes de & m avec les caractéristiques
suivantes

- le tube du fond est fermé par un culot métallique a
l'extérieur et manchonné a l'extrémite supérieure,

- le tube de surface est filete sur la partie
inférieure et libre sur la partie superieure.

Les soupapes d'injection secondaire sont
constituees de 2,3 a 4 ouvertures executées sur le
tuyau métallique du micropieu. Les ouvertures sont

orientées exterieurement au tuyau par une gaine de
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gomme délimitée aux extreémités inférieures et
supérieures par un cordage de fers soudés pour
empécher les mouvements. (voir fig.6).

Avant ou aprées 1l'installation du tuyau
d'armature, on réalise la chemise du micropieu. Cette
opération <consiste a introduire a l'aide du groupe
d'injection le mélange de ciment en commencant par le
fond puis on remonte & la surface. Le mélange de ciment
constituant la chemise du micropieu prend place dans
l'interstice entre le tuyau d'armature et le tuyau de
revetement provisoire. L'intérieur du tuyau d'armature
reste donc libre.

Une fois l'injection terminée, on récupére le
tuyau de revétement provisoire. Dans le cas ou cette
récupération entrainerait une diminution du mélange
dans l'ouverture, on prévoira un remplissage ultérieur
de l'interstice,.

Le melange d'injection primaire est constitué
d'environ 550-600 kg de ciment par m3, corrigé avec un
certain pourcentage de bentonite afin de retarder la
prise du mélange de ciment.

Elm_;gg

La phase d'injection secondaire est celle qui
détermine l'effet racine dans le micropieu. Cette phase
de travail doit étre exécutée gquand le cimsnt  du
melange primalre a commence la prise tout en  restant
encore plastique, probablement 18 a 24 h apris le
coulage du ciment de l'injection primaire. Pour
effectuer l'injection secondaire on peut se servir d'un
petit piston special oléodynamique avec double

<
=l

obturateur gqui, intreduit & 1'intérieur du tuyau
d'armature du micropieu, permet d'injecter individuel-
lement chaque soupape, c¢e piston etant relié & la

centrale d'injection. Pendant 1l'injection de chaque
soupape on pourra aveir initialement une augmentation
de pression (jusqu‘'a cassel la chemise). Cette pression
s'établira sur de basses valeurs par la suite. Le
quantitatif "eau-ciment" pour 1l'injection des soupapes
est déterminé avec une moyenne de 100-150 ! maximum de
mélange ou avec des éleévations de pressions soudaines
{refus).

Dans l'ensemble, on doit utildiser 200 kg de
ciment par métre linéaire de pieu terminé, entre
l'injection primaire et l'injection secondaire.

A la fin de l'injection secondaire, on doit

installer, a l'intérieur du tuyau métallique,
une armature supplementaivre constituée de 4 barres de
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12 mm de diametre et de longueur 1

sont en ter FeB38K.

un dessin
phases d'execution
représenté en fig.7.

récapitulatit

des

pieux

de

2 m. Les barres

des différentes

tondation
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FIG. 5 - SCHEMA DES TUBES A MANCHETTES
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E.8. Processus de mise en ceuvre de la fondation par
micropieux :

L'exécution des pieux de fondation nécessite
la réalisation d'une série de semelles sur lesquelles
viendra s'appuyer la couronne de base formée de poutres
en I (polygonale 4'appui].

Chaque semelle sera soutenue pal deux micro-
pieux de fondation.

Le processus de mise en oeuvrie &st le suivant
- réalisation 4'un deblai a l'emplacement des semelles,
- exécution des forages des micropieux,

- réalisation des micropieux : injection primaire et
secondaire,

- ferraillage et coulage de la semelle,

- soulévement de la robe par partie a l'aide de vérins
hydrauliques,

- insertion de la polygonale d'appul {couronne de base)
sous la partie soulevée de la robe,

- positionnement de la partie soulevée du bhac sur la
série de poutres apreés avoir retire les vérins.



E.9, CONC :

Nous avons exposé, dans c¢e qui précede,
difféerentes techniques de reprise en sous oeuvre.

Apres les avoir decrites, nous en avons
analysé les inconvénients et avons conclu qu'elles ne
pouvaient étre retenues.

Reste la technique du micropieu dont nous
énumérerons ci-apres les avantages :

1. Elle permet de replacer les bacs dans leur position
initiale et les micropieux servent de support a la
périphérie des bacs, de plus, micropiesux et semelles
assurent la fondation de la rohe.

2. Elle ne nécessite qu'un faible soulévement du bac au
moment de la pose de la poutre polygonale.

3. Les micropieux etant de faible diametre, 11 suffit
de 1les incliner de 6° pour qu’'ils soient centrés
sous les bacs, et gu'ils reprennent les charges.

4., Les injections secondaires realisees autour du
micropieu stabilisent le sol sur un rayon de 5 wm. Il
est également possible de densifier le sol sous la
galette par des injections heorizontales.

Certes, le fait que 1'on ait dil faire appel,
pour la realisation de cette technique, & une société
étrangere peut susciter un doute guant a ses avantages
économiqgues. Mais il est apparu, lors de 1l'évaluation
comparée des differentes solutions et notamment celle
gui fait appel aux pieux gu'elle presente 1l'avantage
essentiel de necessiter des manipulations plus souples
et moins importantes. En effet, les pieux de trés gros
diamétre requiérent pour leur mise en kplace
d’'importants moyens repreésentant des colits heaucoup
plus élevés.



Vil - CONCLUSION GENERALE ET RECOMMANDATIONS



Nous avons, dans le cadre de notre projet de
fin d'études, procede a la recherche d'une méthode
appropriée de reprise en sous ceuvre de réservoirs de
stockage situes au terminal marin de Beéjala.

Avant d'aborder une telle etude, il est
nécessaire de connaitre les caractéristiques
géotechniques du sol d'assise, c'est pourquoi, nous
avons eu recours au rapport de sol du site de Béjala
élaboré par le LTPC. Les résultats des essais (en
laboratoire, 1in situ) realises ont €teé regroupés dans
ce rapport.

Au cours des recherches effectuées pour
1'étude pathologique de ces réservoirs, 1l a été trés
difficile de definir les causes reelles des désordres
survenus sur ces bacs ; en effet, les informations

disponibles etaient nettement insutfisantes pour mener
4 bien notre enquéte.
Toutefois, la cause principale &a retenir 1este e

caractére tres compressible du sol d'assise.

Sur la base de l'interpreétation des résultats
des différents essais, nous avons proposé plusieurs
méthodes de reprise en sous oeuvre,

La solution du radier . général parut en
premier lieu la plus simple ; cependant, devant
l'importance des moyens a mettre en oceuvre pour son
exécution ainsi que les risques de tassements excessifs
sous le poids de l'ouvrage et du radier, nous fhmes
conduites a etudier une solution plus adégquate.
Effectivement, lorsque l'on est en présence d'un
mauvais sol, 1l est préférable d'ancrer les fondations
en profondeur. C'est pourgqueci, nous avons proposé des
pieux forés calculés de fagon a repreadre 1l'ensemble
des charges appligquees et a servir de fondations sous
la robe.

Neanmoins, bien gque cette solution paraisse
appropriee, elle pose eégalement des problénes
d'économie éetant donnés les travaux considérables
d'exécution.

Nous avons alors .pense a traiter le sol par
différents techniques (injections, procédés mécanigues,
hydrauliques) pour en améliorer les caractéristiques
mécaniques et physiques.

Ces techniques n'ont pas e€té détaillées car
elles n'assurent pas une fondation sous les parois du
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réservoir.

Nous nous sommes alors dirigees vers une
autre technique de reprise en sous oeuvre : les
micropieux, technique relativement recente encore
jamais utilisee en Algerie.

Ces micropieux, disposes a la periphérie et
accompagnes d'injections de c¢iment sous le bac,
assurent la stabilité de 1'oguvrage.

_ Parmi les avantages de cette meéthode, nous
pouvons citer

- le faible diamétre des pieux {130mm),

- la faible profondeur d'ancrage (12 m },

- la facilite de mise en oeuvre (ellie ne neécessite pas
le déplacement du bac mais juste un soulévement de
celui-ci a 40 cm du sol a lLtaide de vérins
hydrauliques),

- la densitfication du sol autour des micropieux &t sous
le fond gréace aux differentes injections.

De c¢e qui précede, nous concluons gue cette
derniére proposition, bien que réalisée par une societé
étrangére, s'aveére étre la solution la plus appropriée
et la plus économigue de toutes celles qui ont été
eXposées.

Lors de notre visite a Béjala, 1la Société
Bentini nous a accueillies et guidees sur le site, 1l
nous a alors eté possible de faire une visite détaillée
du chantier et. de veir les reserveirs apres les
opérations de réfection. Nous avons pu également
vérifier la conformité de nos résultats en les
comparant a ceux de leur bureau d'études '



RECOMMANDATIONS

P - R ]

A - Recommandations relatives au projet realisé

- 11 efit été intéressant dreffectuer une éeétude & long
terme du sol sous la charge appliquée par le bac
partiellement rempli.

Pour cela, il aurait fallu disposer de
caractéristiques en contraintes effectives (a long
terme)} du sol.

- Les essais pressiométrigues auraient pu etre réalisés
sur de plus grandes profondeurs si on avait utilisé
une méthode de forage plus appropriée ou un
pressiometre plus adapte aux sols fins : le
pressiométre autoforeur.

- Les facteurs de sécurité gue nous avons utilises pour
notre calcul & court terme ont é&té surestimés etant
donné le caractére temporaire de la charge diie au
pétrole.

Tl conviendrait de les réduire legerement.

B ~ Recommandatjions d'ordre plus géneyal

La reprise en sous oeuvre effectuee est la
conséquence d'une mauvaise étude du seol et des
fondations du reservoir. -

§i nous avions a concevoir, dans le cadre
d'une construction nouvelle, les fondations d'un
réservoir, nous devrions tenir compte des recommanda-
tions suivantes :

1. Une etude approfondie du sol de fondation
doit é&tre effectuée afin d'en estimer la capacite
portante ainsi que 1l'importance du tassement gquli se
produira et ses conséquences probables.

Une etude particuliére est necessaire pour
certains sols tels que :

- les emplacements ou la profondeur du remblai
nécessaire est variable,

- les sols marécageux ou remblayés ol le€s couches de
végetation en fermentation ou compressibles se
trouvent au niveau ou au dessous de la surface,

- les emplacements sous lesquels se trouvent des
couches d'argile plastigue qui peuvent supporter
temporairement de lourdes charges mais qui se tassent
de facon excessive a la longue.
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2., Si 1le sol est incapable de supporter la
charge du reéeservoir rempli sans tassements excessifs,
une fondation superficielle n'est pas appropriée. Une
des methodes genérales suivantes devra étre employée

- substitution du matériau douteux par un matériau
convenable et compact,

- tassement du matériau compressible par élimination de
l'eau par drainage si cela est possible,

- Stabilisation du matériau tendre par des méthodes
chimiques ou l'injecticn de ciment liguide,

- report des charges appliguées sur un matériau plus
stable situe sous le sol superticiel par
l'intermediaire de pieux (€léments porteurs).

3. Le materiau de remplissage utilisé pour
remplacer le mauvais sol en surface ou pour surélever
le niveau du sol jusqu'a la hauteur veoulue doit étre
sain et durable.

Ce vremblai doit étre soigneusement tassé par les
meilleurs moyens disponibles.

4, Pour ces ouvrages, les types de fondation
préconises sont les suivants

Mur annulaire de fondation en bhéton

pente minimum de (1/420)du centre du réservoir vers

gros afavier

eff}rms “_\\\3 l e mur

s (
CASSEEs

R KK KKK

. | - -
co «— (emblai convenakle bientasse

. I's . d

lerres concassees Tamisees de
gravierfin de sable propre ou
maoteriau analogua bien Fassé.

™ mur anndlaire

Exemple de fondation avec mur annulaire en héton

La construction d*un tel mur sous la robe est
souhaitable pour obtenir sous le réserveoir une charge
pPlus uniforme (répartition de la charge.concentrée de
la robe et de ses accessoires).
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Sols d'appui sans murs annulaires:

penie minimum de. (4/420) . ) - '
|erres Coneasseds famfseesfﬁmwer

P s F ) Eh, sable propre correcrement tassé

R -.'..'-lle.'..‘.',‘-, ry .
APARETF TR XEEXRXRELEXEER .
4fos moellons — rembplaien grawcr,gro.s sable ou
ou gros 3rau]e.r?

autre matérioy éﬂuluq{en{'lbfalolt et
bien Tossé .

Exemple de fondations en terre

Pour des reservoirs situes dans des
emplacements ol la construction des murs annulaires en
‘béton n'est pas pratique, des fondations en terre
adaptées peuvent étre satisfaisantes. Le sol d'appui
achevé sous le réservoir doit s'étendre hors de 1la
périphérie de celui-ci pouyr tformer une banguette d'au
moins 90 cm de large tout autour.
Cette banguette doit étre protégee contre les
intempéries et les eaux d'écoulement.
Le mateériau constituant cette assise est de la loche
broyée couverte par un quelconque matériau de pavement.
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bl PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dossier 21.91.0040 O 1
Localisation BEJUAIA Numero PE:

Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Ouvrags RESERYOIR

Date essai 21.05.914

7 ———. 1500 3000 4500 6000 7500 300 10500 12000 13500 - 45000 Kg

e P i 2 3 4 -] [ 7 [} 9 10 bars

. ——L.— 20 40 &0 80 100 120 140 160 180 200 bars
0 —

|

Tl — I

| | [ I | |

20 = AFUS A LA POINTE 3 &0 a.



Ll PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dussier 21.91.0040

Localisation BEJAIA Numero PE: 02
Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Uuvrage RESERVYOIR

Date essai 21.05.91

13500 15000 Kg

| {20 1500 3000 4500 6000 7500 9000 10500 12000
3 4 5 6 7 8 9 10 bars
60 80 100 120 140 160 180 200 bars

| | | | | | | |

REFUS A LA FOINTE 'a 20 a.

20




biofi L PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dossier 21.91.0010

LO0cdlisation BEJAIA Numero PE: 03
Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Ouvrage RESERVOIR

Date essal 21.05.914

T oo 4500 3000 4500 6000 7500 9000 10500 12000 1350 45000 Kg

_____ i 2 3 4 5 6 7 B y 10 Lbars

¢ el 20 40 60 80 100 120 140 {60 by 200 Dbers
0

I | | [ I ! I o
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e 2L

Dossier 21.91.0010
Localisation BEJAIA

Etude ETUDE GEOTECHNIQUE
Cliant SONATRACH

Ouvrage /

Date essai  03/09/91

7500 8000 10500 12000 13500
8

PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Numero PE;: 04

15000 Kg

10T .. 1500 3000 4500 6000

e o 1 2 3 4 5 6 7 9 10 bare

RP. 80 120 150 leo 210 240 270 300 bors
| | I | L

| | |

REFUS INDETERKINE & 20 .



b2 & PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dossier 21.81.0010 05
Localisation BEJAIA Numero PE:

Etude ETUDE GEODTECHNIQUE

Client SONATRACH

Ouvraga /

Dotae essai 03/03/81

10500 12000 13500 15000 Kg
7 8 ) 10 bare
210 240 270 300 baore

| | I |

REFUS INOETERMINE 3 20 m.




L APl

Dossier 21.81.0010
Localisation BEJAIA

Etude ETUDE GEOTECHNIQUE
Client SONATRACH
Ouvragae /

Date essai  03/09/91

PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Numaro PE: 6

—— 1500 3000 4300 6000 7500 8000 10500 12000 13500 15000 Kg
R 1 rd 3 4 L [} 7 ] 9 10
—— 30 60 80 120 150 180 210 240 <70 300
0
~ | | | | | | | | |
~
= N\
i \\ =
‘\::.
-
= N\
s
— \ o
— - lir-yas
pe \"' -
-
|
S - (--.
e -
\
G
(

REFUS INDETERKINE @ 20 a



L, LPC PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dossier 21.91.00140 (3'37
Localisation BEJAIA Numero PE:

Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Juvrage RESERVOIR

Uate essai 24.05.91

e ¢ Sy 1500 4000 4500 6000 7500 Y9000 10500 12000 13500 15000 Kg

— s i 2 3 4 5 6 7 8 Y i0  bars

S ¢ e, 20 40 BO B0 100 120 140 160 © 180 200 Dbars
E Rl oo vy I [ T I T [ =

S
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L, 1oL PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dossier 21.91.0010

Localisation BEJAIA Numero PE; 08
Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Ouvrage RESERVOIR

Date essai 21.05.91

10T . 1500 3000 4500 6000 7500 9000 fuSuu 12u00 13500 15000 Ky
A S e t 2 3 4 5 6 7 -} 9 10  bars

P, — 0. 20 40 60 80 100 120 140 160 160 200 bars
; | [ ! | ] I |
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LA L PENETROMETRE STATIQUE GOUDA

Dussler 21.91.0040 09
Localisation BEJAIA Numero PE:

Etude TERMINAL MARIN BEJAIA

Client SONATRACH

Ouvrage RESERYOIR

Date essai 21,05.94

—_— 1500 3000 4500 6000 7500 9000 10500 12000 13500 15000 Kg
3 7 8

-em - i 2

4 5 6 9 10 bars
—_d. 20 40 60 80 100 120 140 160 160 200 baers

| I I | I I | 2

% REFUS A LA POINTE a3 20 a.
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ANNEXE 3



A - AFFAISSEMENTS



a - RELEVES DES AFFAISSEMENTS DE LA ROBE
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b - DIAGRAMME DES AFFAISSEMENTS DE LA PERIPHERIE
(Développement de la robe)
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DIAGRAMME INITIAL DES AFFAISSEMENTS
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B - COURBES DE TASSEMENT
Ah=g (1)
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ANNEXE 4



A - COUPES LITHOLOGIQUES
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COUPE LITHOLOGIQUE BAC C9
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B - COUPES GEOLOGIQUES
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ANNEXE 5



- ABAQUES
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RELATION D.R.-Rp
SCHMERTMANN (1976)
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RELATION COMPACITE RELLATIVE-ANGCLE DE FROTTEMENT

Schmertmann (1977)
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