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VIII
Rapport General.

Generalreferat.

General Report.

Dr. M. Ritter,
Generalsekretär der I.V.B.H., Professor an der Eidg. Technischen Hochschule, Zürich.

Vu le grand nombre d'inscriptions regues pour la participation ä la discussion
du theme de «L'Etude des terrains», le present rapport general a ete limite
ä sa plus simple expression. Les rapports parus sur ce theme dans la Publication

preliminaire, ä savoir ceux de Bretting, de Casarjrande, de Hertwig, et
de moi-meme ne traitent que des sujets tout-ä-fait particuliers du vaste domaine
de l'etude des terrains. Le rapport de Hertwig, ainsi que le mien sont plutöt
theoriques tandis que les rapports de Bretting et de Casagrande contiennent des

donnees sur les applications de la theorie, ce qui, pour la pratique, est tout aussi

important que la theorie elle-meme. Je ne vous donnerai ici qu'un apercu
succinct de ces rapports:

1° Le rapport de M. Hertwig sur l'auscultation dynamique des terrains est

consacre aux methodes developpees depuis 7 ans par la Societe allemande pour
le developpement de la mecanique du sol (Deutsche Forschungsgesellschaft für
Bodenmechanik). Le principe de ces methodes est le suivant:

On place sur le terrain ä etudier un pulsateur qui met le terrain en oscillations
contraintes. En augmentant la vitesse de rotation de la machine, les amplitudes
des oscillations croissent d'abord lentement, puis toujours plus rapidement jusqu'a
ce qu'il y ait resonance, c'est-ä-dire jusqu'a ce que la frequence du pulsateur
coincide avec la frequence propre du terrain. Au-dessus de cette frequence propre
les amplitudes decroissent, ainsi que l'indique la theorie de l'oscillation contrainte
d'une masse elementaire. On peut calculer maintenant la frequence propre et
le coefficient d'amortissement du terrain ä partir des courbes d'amphtude et
d'autres valeurs relevees au cours de l'essai. De nombreux essais ont demontre

que la frequence propre, exprimee en hertz, fournit une mesure satisfaisante

pour l'estimation de la pression admissible du terrain. La vitesse de propagation
des ondes est egalement un excellent critere de la resistance du sol de fondation.

Ce procede rend sans aucun doute de precieux Services et presente, par rapport
ä l'essai statique de charge, le grand avantage d'une economie de temps. L'erreur
que l'on introduit dans le calcul en utilisant l'equation differentielle de l'oscillation

d'une masse elementaire, alors qu'il s'agit en realite de l'oscillation d'un
Systeme de masse tres complique, n'est vraisemblablement pas grave; cette

question a d'ailleurs ete mise au point au cours de ces tout derniers temps.
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2y L'etude des etats limites de l'equilibre dans les masses de terre et de depöt,
exposee dans la Publication preliminaire, est basee sur le Systeme de tensions
classique de Rankine. L'auteur introduit le principe des surfaces de glissement
et etablit dans une forme simple l'equation de la pression qui s'exerce sur ces
surfaces. C'est au mathematicien berlinois F. Kotier que l'on doit cette interessante

relation qui, pour autant que j'ai pu le constater dans la bibliographie,
n'est presque pas connue en dehors des pays de langue allemande. L'etablissement

d'une equation exprimant la pression qui s'exerce sur la surface principale
nous parait offrir un interet plus grand encore car cette equation nous permettrait

d'etudier d'une fagon simple bien des applications importantes. Le calcul
de la surcharge maxima d'une semelle de fondation, compatible avec l'equilibre,
fut etudie dejä par Rankine et fut l'objet dans la suite de tres nombreux travaux
theoriques et experimentaux. C'est ä cette theorie qu'appartient egalement la
determination de la poussee des terres sur un mur de soutenement, ä l'etat
limite de l'equilibre et en admettant des surfaces de glissement incurvees,
probleme dont la Solution definitive n'est pas encore trouvee. La definition etonnam-
ment simple de la cohesion, donnee par Terzaghi, permet d'etendre la theorie
aux masses coherentes en superposant aux systemes de tension un Systeme de

pression hydraulique avec pression capillaire.

3° Le rapport du Dr. L. Casagrande sur les affaissements observes aux ponts
des autoroutes allemandes est consacre ä l'application ä la pratique des resultats
de l'etude des sols. L'auteur considere un tres grand nombre d'ouvrages interessants

du reseau des autoroutes allemandes; il compare les affaissements prevus
(determines ä l'aide des essais de charge et du calcul d'apres Fröhlich) avec les
affaissements que l'on a observe jusquä aujourd'hui. Ce tableau comparatif est
des plus precieux pour l'etude des fondations placees dans des conditions
analogues.

4° Monsieur l'ingenieur en chef Bretting presente un rapport sur les
fondations du pont de Storstrom au Danemark. Ce travail contient egalement de

nombreuses indications, tirees de la pratique, sur les methodes de fondation; il
decrit une installation permettant de prelever, sans la deteriorer, une eprouvette
de terrain, un nouvel appareil conique pour le contröle de la consistance des

argiles ainsi que des investigations statiques interessantes.

Nous avons regu 19 inscriptions pour la participation ä la discussion, preuve
que ce theme, que nous avions dejä traite au Congres de Paris, suscite toujours
le plus vif interet. Quelques contributions ä la discussion sont consacrees
ä l'emploi du coefficient d'elasticite du terrain, concept que vous connaissez tous.
Nous savons aujourd'hui que cette valeur n'est qu'artificielle mais cependant,
les calculs bases sur cette valeur, sont precieux et la statique pratique n'aban-
donnera jamais cette idee.

D'autres contributions ä la discussion concernent la repartition de la pression
dans un sol de fondation, la theorie de l'affaissement des couches d'argile et
les methodes geophysiques d'investigation. Les contributions consacrees au
calcul des affaissements, en fonetion du temps, offrent un interet tout-ä-fait
special.
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Sollicitations dans un ouvrage reposant sur un sol compressible.

Beanspruchung eines Bauwerkes auf einem
nachgiebigem Untergrunde.

The Stresses Imposed on a Strueture by a Yielding Subsoil.

Professor Dr. Ing. F. Kögler,
ord. Professor an der Bergakademie, Freiberg/Sa.

Dans toute cette etude nous admettons un terrain qui, sous la charge, ne penl
que se comprimer et non pas ceder lateralement.

1° — Cas du faisceau de forces.
Admettons que l'ouvrage ne possede aucune rigidite et qu'au contraire il soit

completement mou et mobile, c'est-ä-dire compose de pieces independantes les

mies des autres; ses parties s'affaisseront exactement dans la meme mesure que
le sol sous l'effet de la charge. L'ouvrage suivrait ces affaissements sans opposer

Belastung P
Surcharge P
LoadP

///////////////^

Bauwerk
Ouvrage

Strueture

7\ A A 7^ \>w//s/////////

/ / A A A \ \/ / / A A \ \ \/ / / A \ \ \
Druck /erteilende Schicht
Couche reparhssanlla compression
load Dislrtbutmg layer

* zusammendruckbare weiche Schicht

h Couche motte compressible
4 Soft compressible layer

Fig. 1.

aucune rigidite; il ne pourrait supporter aucun moment de flexion. Nous voulons
designer par «faisceau de forces» cette mise en charge du terrain par une teile
construction ou par plusieurs charges independantes.

La repartition de la pression dans le sol ne depend plus maintenant de la

rigidite de l'ouvrage: eile se propage de la fagon usuelle, comme le represente ia
fig. 1. Une couche molle compressible, situee ä une certaine profondeur. est
soumise aux pressions indiquees: au milieu, la pression maxima pm; au droit des
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extremites de l'ouvrage, la pression pa et sur les cötes, la petite pression p0. La
repartition de la pression se calcule d'apres les formules usuelles, par ex. aussi
d'apres le diagramme de Steinbrenner.

La compression de la couche mince correspondra ä la repartition de la pression,

suivant les pressions pm, pd et p0 qui agissent ä sa surface.

La construction doit s'affaisser d'une facon correspondant aux compressions
de la couche molle, plus en son milieu, de zm par ex., moins ä ses extremites,

de za par ex. (fig. 2). Nous ne

V^^J^^^^^^^^^/
considererons aucun effet egali-
sateur de la couche repartissante
sur la couche molle, et qui pourrait

avoir comme consequence une
certaine reduction de zm et une
augmentation de za.

Fig 2. La difference des affaissements
zm au milieu et za aux extremites

de l'ouvrage represente la fleche que subit l'ouvrage, constitue de differentes
pieces independantes, sans opposer la moindre resistance, car, par definition, il
ne possede aucune rigidite. La fleche de la construction se monte donc a:

s zm — za. (1 a)

11° — Ouvrage rigide.
Si maintenant on admet que l'ouvrage est rigide, il ne suivra pas completement

cette deformation, au contraire, il lui opposera une certaine resistance dont la

grandeur depend de la rigidite de la construction. La consequence en est que
l'ouvrage ne flechira pas autant en son milieu, ce qui signifie, qu'en ce milieu,
le terrain ne se comprimera pas de zm, mais seulernent de zm — Azm. L'ouvrage
supporte donc une partie Apm, correspondant ä sa rigidite, de la pression pm.
Le sol sera pour ainsi dire decharge de Apm. L'ouvrage ne peut supporter la
charge Apn qu'en s'appuyant ä ses deux extremites sur le sol, comme une
poutre sur deux appuis; le sol supportera en ces points un excedent de charge
Apa qui s'ajoutera ä la pression pa. En ces endroits, la couche molle subira
donc une plus grande compression que za, par ex. za -f- A za.

L'affaissement est encore plus grand au milieu qu'aux extremites de l'ouvrage;
la difference, c'est-ä-dire le flechissement de l'ouvrage, n'est plus aussi grande
que dans le cas I du faisceau de forces: le flechissement n'est plus maintenant

que de:

s zm — Azm — (za + Aza) (lb)
(zm — za) — (Azm + Aza)

Cette reduction du flechissement provient de la rigidite de l'ouvrage. Ce dernier
supporte en son milieu la charge Ap et augmente sa pression de Apd aux deux
extremites, afin de travailler comme une poutre sur deux appuis. La charge ae

l'ouvrage est representee ä la fig. 3.
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En ce qui concerne la repartition de la charge Apm et des reactions Apa, on
en est evidemment reduit ä des hypotheses, de meme qu'en ce qui concerne le

rapport de leur grandeur. Admettons une repartition teile que celle indiquee ä la

fig. 4: repartition parabolique des pressions, les quarts exterieurs de la longueur

Wache Schicht

Couche tendre

Sott layer

Vermehrung um / p
Aecroissement de Apa j£
Increase by

Verringerung um pm
Reduction de Apm ~p~
Decrease by

Fig. 3.

Vermehrung um
Aecroissement de dpa =^
Increase by

L agissent comme appuis et la demi-longueur centrale est chargee. La somme
des reactions Apa doit etre egale ä la somme des charges Apm, on peut donc

ecrire:

-•Apm--L 2(Apa-2/3.l/.iL)

Apm Apa Ap.
3

La portee de la poutre simple ainsi chargee est 1 — L.

(2)

Bauwerk
L Ouvrage

Strueture

Apa

(Belastung)

Apm (Surcharge)
ifload)

^R"!
Apa

4P
— ^iiiiiiiiminiimnv1^3

Fig. 4.

4

Fig. 5.

111° — Charge supportee par l'ouvrage.
On peut tenir le raisonnement suivant pour determiner la grandeur de Ap:

La fleche de la poutre chargee suivant la fig. 4 peut se calculer de deux facons
differentes:

1° En tant que fleche d'une poutre sur deux appuis, d'apres les formules
usuelles de la resistance des materiaux; grandeur fT, voir IV°.



826 VIII 1 F. Kögler

2° En tant que difference de compression de la couche molle

a) sous le mileu de l'ouvrage par suite d'une charge pm — Ap,
b) sous les bords de l'ouvrage par suite d'une charge pa + A p,
calculee suivant les lois sur la compression du sol; grandeur s, voir V°.
Les valeurs fL et s doivent etre egales entre elles.

IV° — Calcul de la fleche de la poutre (suivant 111° 1°).

La poutre est chargee et appuyee suivant la fig. 4. Au lieu de l'appui par les
reactions Apa, reparties sur les longueurs Vi L, admettons simplement les

reactions concentrees A et B. La portee est 1 3/4 L. La charge s'etend sur
i/2 L 2/3 1. On peut calculer la fleche au milieu de la poutre de longueur
totale L par rapport ä ses extremites libres en porte-ä-faux.

a) La fleche de la poutre de portee l.

Comme on en est reduit ä des hypotheses, un calcul precis n'a aucun sens.
Le cas de charge de la fig. 5 est ä peu pres l'intermediaire entre une charge

i 1 J[
^lnTilIIIBHIIIimii^

^
^^^mmnininwniimmm^^,

i Ab JU 1
Jxß /iL 1 J\b

d. b. c.

"4 M~ 5 "'$
PI3 pi3 pi*f'mh f=55lj f'WJ

Fig. 6.

concentree suivant la fig. 6 a et une charge triangulaire suivant la fig. 6 c. On

peut donc admettre
PI

moment de flexion: M--- (3)
5

ntehe: f=5^1J (4)

On a donc:

P 73.Ap.2/3l.t V9Ap-l-t

M ^^^i=*/«.Ap.P.t l.Ap.L».t (5)

4/9-Ap-l-t-ls 4 l4-t Ap-l4't
fl 55EJ =495'AP ^EJ^l^EJ (6)

oü t est la profondeur de la charge et de l'element portant, perpendiculairement
au plan du dessin,

J le moment d'inertie de l'element portant sur cette profondeur.
E le module d'elasticite du materiau de l'ouvrage.
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Bauwerk
L - Ouvrage

Strueture

b) La fleche de la poutre de longueur L.

Suivant ce que nous avons dit sous III, on se sert de la difference des
affaissements entre le milieu de l'ouvrage et ses extremites, c'est-ä-dire de la fleche
de la poutre de longueur L. D'apres ce qui precede. on peut raisonner comme
suit en se basant sur la fig. 7.

Le flechissement fi se propage
au delä des appuis de la poutre

de portee L sous forme
de mouvement des extremites
libres. A la fig. 7 on a admis

que la hgne de flexion etait
une parabole au-dessous de 1.

L'inclinaison des tangentes est

donnee par tga =—-.

D'autre part:

Af=-y--tga:

StützweiteL-l L-LL Portee

**n

Fig. i.

Biegeknie - hgne elastique

deflection line

1 2f,

fL f, + Af fi + 2fi

— ll • : Il

_ 2fi-—j—

~=4(1 + 2L-

1

21)

Du fait que 1 3/4 L on a:

3

b A_p

372
'

'—!*'
f.

Apl4t_ 5 Apl4t
124 EJ

L4t
372 EJ

EJ
(s/4)4 0,00426

ApL4t
EJ

CO

V° — Compression de la couche molle sous le poids de Touvragc
(suivant 111° 2°).

Suivant la fig. 1, la couche molle supporte de la part de Fouvrage les
pressions pm sous le milieu, pa sous les extremites lorsque le sol est soumis, ä la
base de la construction, ä la pression p. Par suite de la rigidite de l'ouvrage,
il se produit une diminution de la pression de Apm au milieu et une augmentation

Apa aux bords, ainsi que l'indique la fig. 4: d'apres l'equation (2) on
a Apm Apa Ap. Cette modification de la pression ä la base de l'ouvrage
a pour consequence une modification de la pression sur la couche molle situee
dans le soussol; on admet que ces dernieres modifications se comportent dans
le meme rapport que les pressions sous la base de l'ouvrage et les pressions sur
la couche molle entre elles. Dans cette hypothese sont exprimees:

1° la repartition des pressions dans le sens de la longueur du batiment, comme
indiquee ä la fig. 1;

2° la repartition des pressions en profondeur, perpendiculairement au plan
dc la fig. 1,
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en d'autres termes, la distribution des pressions par la couche repartissante:
la pression p ä la base de l'ouvrage se modifie jusqu'a la couche compressible
en pm et en pa, suivant la fig. 1.

Les veritables modifications de la pression ä la profondeur de la couche molle
sont donc:

au milieu Apm * —-, aux bords Apa# —
P P

A P™ A Pft
Ap • -— Ap •i—

P P

les pressions sur la couche molle sont donc:

au milieu pm — Ap • ^-, aux bords pa + Ap- —

voir fig. 3.

La compression de la couche molle d'epaisseur h se monte ä:

au milieu: (pm — Ap —) • rr-, aux bords: (pa + Ap- —)• ^-
oü h est l'epaisseur de la couche molle, Km et Ka les modules de compressibilite
du terrain de la couche molle sous le milieu de l'ouvrage et ses extremites. Ces

deux dernieres valeurs sont ä tirer des diagrammes de compression de la terre.

La difference de ces deux compressions correspond ä la fleche de l'ouvrage:

(8)s=(pm-AP.^)^-(pa + Ap-^).|t.

VI° — Determination de Ap.

D'apres III on doit avoir: fL s, c'est-ä-dire

II en resulte que:

* \Km Ka/

Dans la plupart des cas Km Ka K, ce qui simplifie notre equation:

^•(Pm —Pa)
p — p

AP
=0,004,6 ¦ £ +*±* • £ O00I». L44f4H* m
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VII° Resultat.
La partie de charge supportee par l'ouvrage: Ap, et par Ie fait meme les

contraintes de flexion dans ce dernier sont determinees:

1° par la difference des pressions pm — pa (fig. 1) agissant sur la couche
molle du sous-sol. La charge Ap croit proportionnellement ä cette
difference.

2° par la longueur L de l'ouvrage; la charge Ap decroit tres rapidement avec
l'accroissement de L. Lorsque L est tres grand, Ap 0.

3° par l'epaisseur h de la couche molle; Ap croit en meme temps que h.
4° par le module de compressibilite K (rigidite) de la couche molle. Ap

diminue avec l'accroissement de la rigidite de la couche molle.
5° par la rigidite EJ de l'ouvrage. Ap croit en meme temps que EJ: un

ouvrage completement mou ne supporte aucune charge Ap et par le fait
meme aucune flexion; la charge provenant de la compressibilite du sol est

plus grande dans un ouvrage tres rigide que dans un ouvrage peu rigide.
6° Le dernier point ne dit pas encore que les contraintes de flexion sont plus

grandes dans un ouvrage rigide que dans une construction molle. L'exemple
numerique suivant prouve le contraire.

VIII° — Exemple numerique.
Soit un reservoir de beton arme (fig. 8) de 24 m de longueur, 12 m de

largeur et 4 m de hauteur. Pression ä la base p 4,5 t/m2 0,45 atm. Nature

"T"
4m

/
//

\\\
1

festerlehm
3m limon compact

stiff clay

\ welcher Ton

h~4m^ argile molle

soft clay

z* 5m \
0,18 at 0,36 at

0.18 at

L - 24m

OM R t*fm

r
Fig. 8.

du sol: 3 m de limon compact et au-dessous 4 m d'argile molle avec module de

compressibilite K 60 kg/cm2 dans la zone de compression. Determination de

la repartition des pressions suivant Steinbrenner:

öR 0,18 atm, öm 0,36 atm.
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La base du reservoir est renforcee par des nervures distantes de 3 m et dont
les dimensions sont dormees ä la fig. 9. Considerons une bände de largeur

t 1 m le long de Taxe longitudinal du reservoir:
""] cette bände a les caracteristiques suivantes:3m

\20

T

Fe'253cms-

-50

¦1
50 '

ISOll
Fig. 9.

J 15,2 • 106 cm*,

Fe 84,3cm2;

Wb 2,37 • 105 cm3, We 1.78 • 105 c„,3;

E= 1,5 • 105 atm.

D'apres l'equation (10) la charge du reservoir est:

0,36 — 0,18
Ap

0,00426
24004-100-60 0,36 + 0,18

1,5 • 105 • 15,2 • 10« • 400 ' 0,45

0,18
_ _ 018 00g5 atm 085 t/mK

0,93+1,2 2,13

On calcule d'apres l'equation (5) les contraintes dans les nervures

M i- • 0,85 • 242 • 1 24,5 mt

24,5 • 105 ,„»?/« i* 24,5-105 ._ 7°b 2T3TÖW* ' kghm2, oe 15 •

1>?8 ]Q5
206 Jcg/cm:

La fleche du reservoir par rapport ä sa longueur L 24 m se monte, d'apres
l'equation (7), ä:

t _ 4,26 -8,5- 3,318 • 101S -IQ2 _ 1015 _h " 10< • IO2 • 1,5 • IO5 • 15,2 • IO6 ~~ 101B
' °'n ~ U'°d Cm"

La compression de la couche molle en sous-sol, c'est-ä-dire l'affaissement de

la poutre en son milieu atteint, d'apres l'equation (8):

(o,36 — 0,085 ¦ ~) ¦ ^ (0,36 — 0,0680) • 6,67 1,95

L'affaissement ä l'extremite de la poutre est de:

(o,18 + 0,085 • ^|) ij£ (0,18 + 0,034) • 6,67 1,42

cm.

cm.

IX° — Influence de la rigidite de l'ouvrage.
Pour donner une idee de l'influence de la rigidite de l'ouvrage, nous

ajouterons ce qui suit ä l'exemple numerique donne sous VIH°:
Hypothese: Le moment d'inertie des nervures raidisseuses et leur moment resistant

sont:

a) deux fois plus grands, b) la moitie moins grands que precedemment.
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La hauteur de la poutre reste donc inchangee dans cette hypothese

Cas a) Ap -{r-
0.18 0,18

0,108 atm 1,08 t/m*
0,46 + 1,2 1,66

Contraintes dans les nervures:

M=~ 1,08 • 24*-1 31,1 mt

31 1 • IO5
öb '.

1Q5
6,56 kg/cm2, öe 131 kg/cm2.

La fleche du reservoir se monte ä fL 0,334 cm.

0 18 0 18
CaS b> AP T86TW 3^ °'°6 atm °'6 t/m'

Contraintes dans les nervures:

M ^.0,6-242- 1 17,28 mt

17 3 • IO5
öb «

'
1A5 14,5 kg lern2, öe 290 kg/cm2.

l,iy • tu

La fleche du reservoir atteint fL 0,743 cm.

Rigidite
de l'ouvrage

Ap
t/m2

Contr

dans le beton

öb

aintes

dans les fers

öe

Fleche
de l'ouvrage

14,5 kg/cm2
10,3 „

6,6 „

290 kg/cm2
206 „
131 „

0,74 cm
0,53 „
0,33 „

J

2J

0,60
0,85
1,08

L'accroissement de la rigidite de la poutre reduit les contraintes de flexion
lorsque la hauteur reste constante.

X° — Hauteur (rigidite) optima des poutres d'un ouvrage.
II est aussi interessant de savoir quelle influence a la Variation de la hauteur

des poutres sur la grandeur des contraintes. Pour cela considerons une simple
section rectangulaire, comme l'indique la fig. 10; W 1/6 tH2, J 1/12tH3

H
W. D'apres les equations (5) et (10) on a:

-*-
1

H

M -.Ap.L't
Fig. 10. Pm — Pa— • L2 t • —

20 aL4-t-K Pm + Pa

EJh
¦ + ¦
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La contrainte de flexion est simplement

M L2 t Pm — pa
ö W 20W aL4tK pm + pa

EJh P

et en introduisant les abreviations p' pm — pa et p" — —, ainsi qu'en

remplagant J et W par leurs valeurs:

3 L2 • p' • E • h • H
Ö

120a- L4K + 10p". H3.E.h'
Et, en introduisant les abreviations

ß 3 L2 p'. E h, y 120 et. L* K, o 10 p" - E h

notre equation se resumje ä

_ ß-H
°_T + b-H!'-

Art
On obtient la contrainte de flexion maxima ä partir de la condition -r=j -0

H-^-p^7EVH- (11)

On arrive au resultat tout-ä-fait interessant qu'il existe une hauteur de poutre
H defavorable pour laquelle la contrainte ö est maxima. Avec les valeurs do
l'exemple numerique ci-dessus, on obtient

ß 3 • 2,42 106 o,18 - 1,5 • 10* • 4 • IO2 18,65 • 10" kg* cm-i
T 1,2 .102 4i26 IO"3 2,4* 10« • 6 • 10 10,16 .10" kg cm2

o 10 1,2 1,5 • IO* 4 IO2 7,2 • 10* kg cm"*

„ 1/25,56 • IO"8- 33,17 • 10" .6-10 *,nfUS ir,3 on nnH=" 1,2-1,5-10»-400*" =V70b-!()• 89 cm 0,5 m.

18,65-10I6-H 186,5-H
10,16 IO14 + 7,2 -10!4 H* 10,16 + 7,2 H3'

lorsque H est exprime en m.

Lc calcul avec differentes valeurs de H donne:

H 0,3 0,5 0,7 0,8 0t9 1,0 1,1 1,3 1,5 m
d 5,51 8,43 10,33 10,75 10,90 10,85 10,38 9,32 8,13 kg/cm2.

La fig. 11 donne la representation graphique de cette relation.

Lorsque la hauteur de la poutre se trouve au-dessous de la valeur la plus
defavorable, les contraintes sont plus faibles dans la poutre, car cette derniere est

plus molle, possede une rigidite moins grande et s'adapte mieux aux
affaissements du sol.
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Lorsque par contre la hauteur de la poutre se trouve au-dessus de la valeur
H 0,90 m, les contraintes de flexion deviennent egalement plus faibles dans
la poutre, car cette derniere est plus rigide et prend une plus grande partie de

la charge, cependant son moment resistant croit avec le carre de la hauteur et

1.5-

to -55

%,0,5
*>&*;
££

Fig. 11.

7 9/1Grosse der Spannung
Grandeur de la contramte
Stress

kgjarr

eile supporte plus facilement les moments de flexion produits par la charge
plus grande.

On peut en tirer la regle importante qu'il faut donner aux ouvrages construits
sur un sol compressible, une grande flexibilite qui leur permette de suivre facilement

les flechissements (ouvrages mous, decomposes par des joints en differentes
parties) ou, au contraire, les rendre tres rigides et inflexibles afin qu'ils puissent
supporter facilement toutes les contraintes de flexion. L'intermediaire est ici
mauvais; il engendre dans l'ouvrage les contraintes relativement les plus grandes.
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VIII 2

Essais pour determiner la distribution des efforts
dans la surface d'appui d'une fondation.

Versuche zur Bestimmung der Spannungsverteüung
in Gründungssohlen.

Experiments to Determine the Distribution of Pressure over
a Foundation.

Ing. Dr. techn. K. Hruban et Ing. Dr. techn. B. Ha car,
Prague.

1° — But des Essais.

On connait la Solution de Boussinesq du probleme du solide limite ä un plan
horizontal, sur lequel agit une force perpendiculaire par l'intermede d'un cylindre
rigide (fig. 1). Si les deplacements verticaux de tous les points de la base du
cylindre sont egaux, l'effort en un point quelconque M est

p etant la valeur moyenne de la pression. En cas de probleme ä deux dimensions,

l'expression analogue, due a Sadowsky, est

2a
P.VM

*Ka2 — x2

Les deux equations donnent la distribution des efforts, indiquee par la ligne v

(fig. 1). Le minimum de la pression se trouve au centre C et peut avoir une
valeur de 0,5 p ä 0,637 p, selon la forme de la
surface d'appui. En realite, les efforts ne peuvent
etre infiniment grands. A proximite du contour
de la surface comprimee, il y aura des

modifications, causees par les deformations plastiques,
et il faut admettre que la ligne pointillee v'
represente approximativement la repartition reelle
des efforts. La courbe a donc une forme de

seile, les deux maxima de pression se trouvent
pres du contour de l'aire chargee et dependent
des mouvements de glissement qui se produisent
ä Finterieur des deux corps en contact.

En est-il de meme sous les fondations reposant sur des terrains oompressibles?
Cette question fut vivement discutee au cours de ces dernieres annees. Les essais

Fig. 1.

Distribution des efforts d'apres
la theorie.
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V OJ
W.S cm

IS

S

de MM. Kögler et Scheidig1 executes ä la surface d'une masse de sable, ont donne
le maximum de pression au oentre de la plaque de charge. Au contraire, les
mensurations d'efforts dans la surface d'appui des piliers ä Ludwigshafen et
ä Niederfinow3 indiquent clairement la
forme de seile de la courbe de pression,
en aecord avec la theorie du solide elastique.
Enfin, les experiences de M. Press1 sem-
blent confirmer que les deux cas peuvent
se presenter sous certaines conditions.

Pour le calcul de vastes semelles de

fondation ou du radier general, il est tres

important de connaitre la distribution reelle
des reactions du sol. Afin de contribuer
ä l'eclaircissement de ce probleme.
l'Association Tchecoslovaque de Recherches a entrepris des essais dont nous allons
donner un bref apergu.

Pia

i
Fig. 2.

charge. divisee en cinq parties.
v parois de verre.

2° — Disposition.
L'affaissement d'une fondation est due ä deux phenomenes differents:
1° compression elastique du sol,
2" changements irreversibles de sa strueture interieure. Ceux-ci dependent du

rapport des tensions principales totales, provenant et de l'action de la charge el
du poids des couches superieures du terrain voisin, reposant sur le plan de Ja

surface d'appui. Pour etudier le travail du terrain sur un modele ä echelle reduite,
il est donc indispensable de mettre
le sol d'essai au meme etat de

contrainte qu'il subit sous une
fondation reelle. II faut alors employer
non seulernent un materiau d'essai
d'une compacite correspondante ä

la nature, mais aussi appliquer aux
cöles de la plaque de charge un
poids, remplagant la masse
superieure. Conformement ä ces
principes, notre modele devait iiniter
la section d'un long mur, fonde
ä la profondeur habituelle. Connue
materiaux d'essai, nous avons choisi
les sables fins, dont le taux de

fatigue admissible est generalement
Uneestime ä 1 kg/cm2 environ.

serie d'essais analogues a ete effectuee

sur une couche de caoutchouc.

>*•

i

Fig. 3.

Disposition generale de

i Bautechnik 1929, p. 268, 828.
Bautechnik 1932, p. 595; Bauingenieur 1933. p. 242, 473.

3 Bautechnik 1934, p. 522.
* Bautechnik 1934, p. 569.
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La disposition de nos essais etait la suivante:
La plaque de charge etait divisee en cinq parties (fig. 2) qui pouvaient etre

chargees par l'intermede de trois petites tables rigides et s'enfoncer independamment

l'une de lautre. On mesurait leur deplacements par six appareils, indiquant
directement les centiemes de millimetre et permettant den apprecier les milliemes.
Les photographies ci-joiutes (fig. 3 et 4) montrent les details de la disposition.

A l'aide de cette installation. nous
avons etudie les deplacements des parties

de la plaque, en y appliquant
diverses charges et en mesurant leurs
enfoncements totaux (pendant l'action
de Ja charge) et irreversibles (apres
son ecartement). Jusqu'au mois de

juillet 1936, nous avons effectue
16 series d'essais (designees par A,
B chacune se composant de
plusieurs mensurations (a. I) 11 fallait

preparer de nouveau le materiau

pour chaque serie, parce que la
compressibilite du sable se modifie ä la
suite de chaque mise en charge.
Evidemment, il se forme des zones de

plus grande resistance, les consequences
de la deformation irreversible se

manifestent autrement au-dessous de

chaque partie de la plaque et la
consolidation du materiau s'effectue dif-
feremmenl pour chaque mode de

distribution des efforts.

N

Disposition d

Fig. 4.

des appareils de

3° — Caracteristiques des materiaux employes.

Designation

Poids

-£><"¦<¦ i (i t |n i -

kg/dm'

Composition granulometr.
Restes sur tamis de mm

2.0 1,0 0,5 0,25 0,1 <0,1

% i o/o ; »/. °/o | >

Teneur

en eau

du poids

Volume
des vides

du volume
total

Indice
dc vide

Sable I

„ II
„ HI

IV
V

1,583

1,672

1,741

1,768
1.567

4,3 47,8 44,8 2,2

— 4,3 47,8 44,8 2,2

— 4,3 47,8 44,8 2,2

24,6 20,7 26,7 25,5 2,0

— 4,3 47,8 44,8 2,2

0.9

0,9

0.9

0.5

0,9

3,6

3,6

1,8

0,9

0.5

41,8
38.4

34,7

33,2
40,9

0,718
0,624
0,532
0,497
0.693

La limite p„ de la proportionnalite de l'enfonoemeiit du centre de la plaque
ä la charge appliquee se manifestait, quand la pression moyenne dans la surface

d'appui atteignait ä peu pres 21 fois la charge da cote.



Essais pour determiner la distribution des efforts dans la surface d'appui d'une fondation 837

Le corps d'essai en caoutchouc avait les dimensions de 45 x 14,3 X 5,1 cm.
II etait constitue de bandes d'epaisseur moyenne de 0,68 cm collees ensemble et
assis sui une couche tassee de sable IV de 20 cm de hauteur; autour de la
surface d'appui n'agissait aucune charge.

4° — Repartition uniforme de la charge.

La fig. 5 montre les compressions de la couche de caoutchouc. La ligne T

(resp. I) est celle des enfoncements totaux (resp. irreversibles) causes par la

fatigue uniforme de 0,53 kg/cm2. Les proprietes differentes du sable se

manifestent par la proportion preponderante des enfoncements irreversibles; ceux-ci

I 0.53 Hgicm'

-4—1— 3 I 3 sJS co «o

s » 3 31

Fig. 5.

Charge repartie uniformement sur la couche

de caoutchouc, essai Qa.

T enfoncements totaux,
I enfoncements irreversibles.

0.52 KQlcm* O.eZkgicm* OM0.23

\ I
® § T £ §2 «

®J_Jl
Fig. 6.

Charge repartie uniformement.
a) Sable I, essai Eb (po ^ 0,5 kg/cm8),
b) Sable III, essai Ha (p0 ^. 1,0 kg/cm*).

T enfoncements totaux,
I enfoncements irreversibles.

auront determine l'allure de la courbe T (fig. 6). II en resulte que la distribution
des efforts sous une plaque rigide depend surtout de l'etat d'equilibre du sol
au-dessous de son contour, ä savoir du rapport p : p().

a) Quand la disposition de l'essai correspondait aux circonstances generales
qu'on rencontre dans la pratique, la proportion de 1'enfoncement total des bords
de la plaque ä celui du centre etait 0,68 -r- 0,98 (0,88 en moyenne pour 11 essais

avec charge de 0,5 ^-1,1 kg/cm2 sur la surface d'appui, la charge agissant
autour de la plaque d'appui etant 0,23 ~ 0,49 kg/cm2, ce qui correspond ä une
fondation sise ä 1,5 ~- 3 metres de profondeur sur un terrain de nature equi-
valente au materiau d'essai).

Pour obtenir des enfoncements egaux sur toute l'etendue de la plaque (cas
d'une fondation rigide), il est donc necessaire d'augmenter les charges ä la

proximite des bords. En admettant que la pression ä l'extremite de la plaque
soit egale ä celle da cote, on obtient la ligne de distribution en forme de seile,

correspondant aux resultats precites des mensurations ä la surface d'appui des

piliers.

b) Quand on applique une charge assez elevee ä la surface libre du sable, la

ligne prend une forme inverse, le minimum d'enfonioement se trouve au centre de
la plaque. La fig. 7 en donne un exemple. Dans le cas d'une plaque rigide, la
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distribution serait indiquee par une ligne d'allure ä peu pres parabolique, connue
par les essais de M. Kögler.

1.0 holcm'
Fig. 7.

Charge repartie uniformement
ä la surface libre.
Sable III, essai Oa (p0 0).

5° — Repartition, entrainant des enfoncements egaux.
Meme sur les solides elastiques, cette repartition dependra des mouvements

irreversibles qui se produiront sous les bords de la plaque. II n'est donc pas possible
de calculer les rapports mutuels des charges partielles d'apres l'influence de

l'augmentation de l'une d'elles et il faut proceder par voie d'essai et de men-
suration directe. La fig. 9 montre le resultat obtenu avec le caoutchouc. La difference

entre les enfoncements mesures ne s'eleve qu'ä 0,003 mm (0,3 o/o), ce qui
correspond ä la limite de precision des appareils de mesure. D'apres les valeurs

j&£
L\Q£UäL!t2Lmj>

5.5 cm
e ,j<

** w

Fig. 8.

Repartition egalisant les enfoncements.
Couche de caoutchouc chargee pour
la premiere fois, essai Qh.

des charges appliquees, on arrive ä tracer la ligne approximative de la distribution
des efforts (v, fig. 8). Nos observations signalent une pression centrale un peu
plus grande (de 5 o/o environ) que celle donnee par la theorie.5

Avec les sables, il n'etait pas possible d'atteindre une teile precision et les resultats

obtenus etaient moins reguliers. Pour traoer les lignes de distribution, nous
avons ajoute aux charges partielles une petite correction calculee a l'aide d'autres

<W9

®
I

^SMjl.^-pJ1MmgpL

mt

s 8| Sj _ §H 1 t-
- 5,5an-

®

6 a

0,81 p

5.5cm

• U • -

Fig. 9.

Repartition egalisant les enfoncements.

a) Sable II, essai Fn (Po « 0,8 kg/cm2).

b) Sable III, essai B-l (p0 « 0,9 kg/cm2).

essais. Les exemples (fig. 9) indiquent les repartitions obtenues avec fatigue

moyenne depassant dejä d'une moitie la limite de proportionnalite, oe qui repre-

5 II faut remarquer que meme le caoutchouc donne une ligne un peu modifiee, si on repete
la mise en charge.
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sente le maximum possible dans la pratique des constructions. Quand les charges
seront moins grandes, la forme de la ligne v ressemblera plus ä celle que nous
avons trouvee pour le caoutchouc. Neanmoins, ces resultats numeriques ne
peuvent etre generalises, chacun deux dependant des donnees de l'essai respectif.
(Nous nous proposons de continuer ces essais avec d'autres sols et ä plus grande
echelle dans la nature.)

Afin de pouvoir observer le changement qui se produit, si la fatigue depasse
le taux generalement admissible, nous avons ajoute une serie d'essais avec le
sable sec et peu charge aux cotes de la surface d'appui. La limite de
proportionnalite p0 etait ici environ 0,5 kg/cm2, ce qui aurait donne une resistance
admissible de 0,75 kg/cm2. En sollicitant le sable ä une pression moyenne de

1,24 kg/cm2 (c'est-ä-dire 2,5 pG), nous avons obtenu la repartition, necessaire

P'Mkg/cm2 \

A05P JEA
OfiSp

I li §
1

Fig. 10.

mmmj Repartition egalisant les enfoncements.

^j Sable V, essai Ng (p„ ä* 0,5 kg/cm2).

t =1

pour egaliser les enfoncements, indiquee ä la fig. 10. On remarque l'ecoulement
des efforts vers le centre. II semble qu'avec des fatigues excessivement croissantes

on parvienne enfin ä une ligne de distribution de la forme de cloche, semblable
ä celle, observee ä la surface libre.

6° — Conclusions.

Le modele employe etant de petites dimensions, il faut voir si les resultats men-
tionnes ci-dessus concordent avec les mesures effectuees sous de veritables dalles
de fondation. II en est ainsi, puisqu'en cas de probleme ä trois dimensions (surface
d'appui carre ou rectangulaire pas trop longue), l'effort au centre devrait s'elever

approximativement ä une moitie de la pression moyenne. Nos essais donnent
d'ailleurs l'explication des differentes allures des courbes de pression observees
dans les divers cas.

Ajoutons encore que les tres nombreuses mensurations, effectuees par l'institul
de M. Klokner sur des terrains de fondation divers, ont determine les valeurs de

leurs compressions elastiques et irreversibles. Le calcul montre que la flexion
d'un fondement en beton arme cause une fleche qui est beaucoup moins grande
que l'amplitude du tassement non elastique d'un sol compressible. En ce cas, on
peut considerer toutes les dalles de fondation comme rigides.

Supposant la fondation sur une couche pratiquement homogene, on arrive ainsi

aux conclusions suivantes:
La distribution des efforts sous un element de fondation est variable et depend

de l'etat d'equilibre du sol. Jusqu'a ce que la fatigue moyenne ne depasse pas
la limite de proportionnalite de plus d'une moitie, la ligne de pression a la forme
de seile et ses maxima se trouvent dans les quarts exterieurs de la largeur de la

surface chargee. Une fatigue excessive entraine le maximum de pression vers le

centre.
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Repartition des pressions sous une semelle elastique chargee
uniformement et placee sur un sol elastique isotrope.

Druckverteilung unter einem gleichmäßig belasteten,
elastischen Plattenstreifen, welcher auf der Oberfläche

des elastisch^isotropen Halbraumes liegt.

The Distribution of Pressure Under a Uniformly Loaded
Elastic Strip Resting on Elastic*Isotropic Ground.

H. Borowicka,
Assistent an der Technischen Hochschule, Wien.

Dans l'etude mathematique de la repartition des pressions sous une semelle
elastique, nous sommes contraints de faire des hypotheses tant pour la semelle

que pour le terrain sur lequel eile repose. L'hypothese la plus simple consiste
ä admettre que les affaissements sont proportionnels aux pressions (hypothese de

Winkler). Cette fagon de proceder permettait de traiter assez simplement toutes
les questions mathematiques. Cette hypothese fut cependant rejetee, tout
specialement par les physiciens du sol, car, suivant cette theorie, l'affaissement est
independant de la grandeur de la surface de charge et la charge ne produit un
affaissement qu'au-dessous de sa surface d'application. II etait donc necessaire
d'etudier la repartition des pressions sous une semelle elastique reposant sur un
sol elastique-isotrope. La theorie de Boussinesq ne tient que partiellement compte
des proprietes d'un sol naturel, mais eile fournit d'excellents resultats aux points
de vue physique et qualitatif. L'etude du probleme ä l'aide de fonctions finies
conduit ä des developpements tres compliques resolubles que dans les cas les

plus simples. II faut donc chercher une issue dans les developpements en series.
Nous voulons etudier ici la repartition des pressions sous une semelle elastique

reposant ä la surface d'un sol elastique-isotrope. II faut evidemment admettre

qu'il n'y a aucun frottement entre la semelle et le terrain. Nous avons presente
un travail semblable pour la plaque circulaire au congres de mecanique du sol

tenu ä Cambridge (16).
Nous avons introduit les notations suivantes:

EP : module d'elasticite de la semelle,
Eb : module d'elasticite du sol elastique-isotrope,
mP: constante de Poisson de la semelle,

me: constante de Poisson du sol,

a : demi-largeur de la semelle,
h : epaisseur de la semelle.
N : rigidite de la dalle.
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Designons par co la deformation verticale de la surface du sol; dans la region
x < a (fig. 1), co doit en meme temps representer la fleche de la semelle. II en

resulte qua la surface du sol elastique-isotrope les
relations suivantes doivent etre satisfaites:

J 77KTO73% VRI

PW

r-*.-i
j-*-^

x > a öz 0 co quelconque
1

x < a öz p (x) AAco ttt [p ¦ P(x)]|
(1)

L'equation differentielle AAco
N [P —P (x)] €St

generalement appelee equation de la plaque. L'operateur

de Laplace, applique deux fois ä co, fournit dans

Fig. I. le cas considere
co

dx4

Considerons d'abord la fleche de la plaque. La Solution de l'equation dif-
d4co

ferentielle homogene -,—4 0 peut s'ecrire sous la meme forme que celle de

la poulre:
/ v \»

(2)coi C0 + C2 y—j

On pose comme integrale particuliere de l'equation non homogene une serie
exponentielle ä coefficients inconnus:

oo /x\21
co2 2 A21 - (3)

1 2 \ a/

La fonetion inconnue p (x) est egalement representee par sa serie exponentielle.

oo /x\2n
P(x)= IB2n -) (4)

n 0 \ d/

L'equation de la plaque fournit la relation entre les coefficients A2i et B2n. En

comparant les coefficients on obtient:

B0)

(5)
A*=2^N(P

2n!
v2 n + 4 N (2n + 4)!

La fleche de la plaque prend donc la forme:

B211

co _r +r lxY,Pa*(xY v
a4 2n! r (x\2n+i- c0 + c, y-j + m[-J -n|o n (2n + 4)!

ß2n (-) (6)

Au point x a aucun moment d'encastrement n'agit, on doit don(c avoir

(-Try) =0. Cette condition donne pour C2:

cä
pa*
4N ¦ 2Nnto(2n + 2)(2n + l)

B2n



842 VIII 3 H. Borowicka

Dans l'equation (6), la fleche co est exprimee en fonetion de x, respectivement
des coefficients inconnus B2n. Ainsi que nous l'avons dejä dit, cette fleche est
en meme temps la deformation elastique de la surface du sol dans le domaine
de x < a. Designons les variables par % et £ (fig. 2) on obtient pour l'affaissement

au point x:

s

«— a X—. g —»

QO

dco 2 f * p(5).2^rid5d5
i2bEb

m*B — 1

r

d(D
2

- %y + v

p®d5JVft-

Fi«. 2.
^p<&dSQn[z+V(Z-x)*+z*]-ln\Z-x>)

Si on fait tendre z —? oo on obtient pour oo des valeurs infiniment grandes.
On forme donc la difference entre co„ (fleche au milieu de la plaque) et oo

dco0 — dco :

lim In

cM
pfödJln-i

' z +
z+Ks2 + z2

z+Ks2 + z2

V& — x)8 + z2
+ In | £ — x | — In | % |

1 + + 1

lim In
*co z + K(g —x)* + z* z^oc 1+l/7^Zx\2_fl

In 1 0

On obtient donc:

COo — co :

I a x a *

Jj j/P (5) In (E - x) dS; +/p (0 In (x — ©dg — 2J*p ft) In 5 dgf

oo /£\2n
Introduisons dans cette integration suivant l'equation (4) p (£) 2 B211I—)

n=0 \a/
et remplagons y les fonctions logarithmiques par des series exponentielles, on
obtient:

COo — co
4 oo

2 B2n;¦jiMnt0^n2n+l (8)

|/^\2n ff 1 /x\2r fl? J^ /X_\2r y
1 /^\2rl

Ha/ r i2r — l\a/ r i2r\a/ r i2 n — 2r + 1 la/ I

On peut encore transformer l'equation (8) en permutant les sommes:

_ _*±{ « _1 « B2n /x\2^ + 2r « J_/x_\2r « B2n
000 °° rrMlr^12r-lnto2n + lVa/ r~i2r\a/ n^02n + l

_ Ä /xV" « B2n 1 (9)

r=i\a/ „^(2n- 2r+l)(2n+l)J
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De l'equation (6) on tire pour x 0, ooc C0 et l'on obtient:

„ (x\2 pa* /x\4 oo a* 2n! _ /x\2n + 4
,.Ä.

On peut encore ajouter la condition d'equilibre

1 Cu (xYnA B2n
P - 2 B2n I —I dx= 2 ö TT (n)

an oy \a/ n o2n + l
Les equations (9) et (10) doivent etre identiques. Cette condition est satisfaite

lorsque les coefficients de chaque puissance de (—) sont egaux dans les equations

(9) et (10). On obtient de cette facon un nombre infini d'equations pour
les infiniment nombreuses inconnues B2n. Si par exemple il faut etablir la meme

/x\2m
equation. il faut trier tous les termes avec (—) Dans l'equation (10) il faut

donc poser 2 n -f 4 2 m ou n m — 2. Dans l'equation (9) on a dans la,

premiere parenthese 2n + 2r 2m ou r m — n. Le coefficient est donc
m-1 ß
2 t^t „w^—~—k r\- Dans les deuxieme et troisieme termes entre

n o (2n + l)(2m — 2n— 1)

parentheses de l'equation (9) il faut poser r m. On obtient ainsi pour les

coefficients de \^J (suivant l'equation (11)) — 2 2n+ 1 2~n~i
et

f Ban

n m (2n —2m+l)(2n + l)'
On obtient ainsi les equations suivantes en designant par

2 N 1 m2B — 1 m2P EP
K:

Ma3 6 m3p —1 m2B E£P 1 "l B ^B

et en remplagant C2 par sa valeur donnee par l'equation (7)

« B2n

(\r

P „?02n+l
_P _PJL__ ® ?2n ,_Tt_ °° B2n

(13)
2^8K „to(2n + l)(l—2n) ' 4Knto(2n + 2)(2n + l)
P PK __

°? B2n JtB0

4 48K—„i0(2n+l)(3 — 2n) 48K

J^ « B2n n (2m —4)!
2m u o(2n + l)(2m—1 —2n) 1,m-42K 2 m!

II est facile de constater que les equations (13) sont satisfaites pour K oo

par B9n —
* ''— p. Ce sont cependant les coefficients de la serie

ji 2 4. .2 n
exponentielle de la fonetion

p(x) If+'=1=t- (,4>
n Ka2 —x2
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Pour K 0 on a BQ p alors que tous les autres coefficients sont nuls. La
charge repartie se trouve donc immediatement sur le sol elastique-isotrope.

Nous avons calcule les equations (13) pour K ~, K =-^- et K= —
•') 1 \J ö\J

et p — 1 kg/cm2. Les resultats sont representes ä la fig. 3. Aux bords, les
contraintes sont infinies pour des rigidites differentes de zero. L'exactitude de ces

resultats peut etre illustree par le raisonnement suivant: Dans une plaque de

rigidite infinie la deformee de la plaque est un plan. La ligne representant la
deformee de la surface du sol presente un angle aigu sur les bords. Si par contre

0.5-

**S-3
$"*»

.9* "i.

S^<3

K.CO

*mf
m2L

Harem

Druckverteilung unter einem elastischen Plattenstreifen,
welcher eine Gleichtest von 1kg/cm2 trägt.
Repartition de la pression au-dessous d'une plaque
elastique qui supporte une Charge uniforme de Ikg/cm2

Distribution ofpressure under an elastic strip carrying
an uniform super load of lkg/cm2

6 mi-r mi ?8 [3/

Fig. 3.

p(0)

Streifen
Semelle
Strips

Kreis
Cercle

Grenzwert von
Valeur limite de

Limiting value of
\p(0)Circ/e0.5-

**K

r ig. 4

la plaque a une rigidite finie cet angle devient de moins en moins aigu sans

cependant disparaitre. II en resulte que la pression aux bords devient egalement
infinie — quoique plus lentement peut-etre —. Si la plaque est soumise ä une
charge de p kg/cm2, au lieu de 1 kg/cm2, les ordonnees des courbes representees
ä la fig. 3 sont ä multiplier par p. La resolution des equations 13 est assez

laborieuse, car il est necessaire de resoudre un grand nombre d'equations. A la

fig. 4 nous avons represente la valeur de la pression au milieu de la plaque en
fonetion de K pour la semelle et la plaque circulaire (16). Les courbes sont egalement

valables pour 1 kg/cm2. Pour la plaque circulaire et pour la semelle elles

ont ete calculees avec un coefficient de Poisson m 4.

Boussinesq demontre dans son livre: Application des potentiels (Paris 1885),
que la repartition des pressions sous une plaque circulaire absolument rigide
s'obtient de la fagon simple que voici: Imaginons que la charge agissant sur la

plaque est uniformement repartie sur une demi-sphere dont le cercle de base
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correspond au bord de la plaque, la projection sur la surface du sol de la charge
ainsi repartie fournit la repartition cherchee des pressions. Monsieur O.K.Fröh¬
lich, qui m'a propose l'etude de ces questions, a transpose la construction de

Boussinesq ä la semelle rigide et a recommande le contröle pour un cas limite
du calcul de la semelle elastique. Ainsi que le montre l'equation (14) la repartition

des tensions pour la semelle rigide est justifiee par le procede de

Boussinesq employe pour le cas etudie.
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Etude analytique des poutres sur sol elastique.1

Berechnung von Balken auf elastischer Bettung.1

Analysis of Bars on Elastic Foundation.1

M. Hetenyi,
Ann Arbor, Michigan, U.S.A.

En adoptant l'hypothese de Winkler, suivant laquelle les reactions reparties
exercees par le sol sont proportionnelles en chaque point au flechissement de la

poutre au point considere (p Cy), nous proposons deux methodes d'analyse
du probleme. La premiere methode est basee sur l'equation differentielle de la

ligne elastique; nous l'appellerons «analyse exacte». Dans la seconde, la ligne
elastique est representee par des series trigonometriques; nous la designerons
sous le nom d«analyse approximative».

1° — Analyse exacte.
Ainsi qu'on le sait, la Solution de l'equation differentielle de la ligne elastique:

prend une forme relativement simple lorsque la poutre est supposee infiniment
longue. La question se complique lorsque l'on desire obtenir des Solutions pour
des poutres de longueurs finies. La methode mathematique directe de deter-,
mination des constantes d'integration ä partir des conditions aux extremites
conduit ä des expressions compliquees, ainsi que l'on peut le constater dans
certains travaux. Nous nous proposons de montrer ici, qua partir de formules
etablies pour une poutre de longueur infinie et en faisant simplement intervenir
le principe de la superposition, on peut obtenir une Solution pour le cas d'une
poutre de longueur finie.

A cet effet, nous soumettons ä la charge donnee une poutre infiniment longue,
puis aux points oü il y a lieu de prevoir des extremites effectives, nous appli-
quons certaines forces concentrees et certains moments qui creent en ces points
des conditions d'extremite. En pocedant ainsi et au lieu de determiner les
constantes d'integration ä partir des conditions d'extremite, nous creons precisement

les conditions d'extremite necessaires, aux points envisages, sur la barre
de longueur infinie. Pour cette raison, nous designerons les forces et les moments
ainsi appliques sous le nom de «forces d'extremite conditionnelles».

1 Extrait d'un rapport etabli sous la direction du Professeur S. Timoshenko, ä l'Univeisite
de Michigan, oü l'auteur a ete envoie, de Budapest, Hongrie, sous les auspices de la sociele

leremiah Smith.
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Lorsqu'une force simple concentree P agit en un point 0 sur la poutre de

longueur infinie (fig. la), nous avons pour la partie qui se trouve ä la droite du
point 0 les expressions suivantes:

Ps Ps2

y=2¥kA-; yl=-bkBsx;
p p

-A— L<sx \ Q =r k4s l

Ol *

Fig.l.

expressions dans lesquelles on designe par:
b la largeur de la poutre,
k le module d'elasticite du sol en livres par pouce cube et dans lesquelles on

a en outre: r

E

Asx e_sv (cos sx - - sin sx)
Bsx e~8X sin sx
Csx e~sx (cossx — sinsx)
Dsx e~sx cos sx

Fonctions
caracteristiques
de Zimmermann

A la gauche du point 0, on adoptera pour y' et pour 0 des signes opposes.
Pour un moment concentre MG agissant en 0 (fig. lb), nous avons du cote droit
de la poutre les relations suivantes:

_M0s2 ,_M0ss U_M0 Ms
y — "bFbsx; } — TFC"; A1--2"usx; y_ —— asx.

A partir des formules ci-dessus et par simple integration, on peut obtenir cles

formules concernant le cas de charges reparties sur la poutre de longueur infinie.
Supposons maintenant qu'une poutre de longueur infinie soit soumise ä quelques

charges determinees (P et q), (fig. 2a) et proposons-nous de deduire de ce

cas la Solution du probleme que pose une poutre de longueur finie comportant
des extremites libres en A et B.

En nous appuyant sur ce qui a dejä ete etabli. appliquons en A et en B des forces
d'extremite conditionnelles Moa» Poa> Mob» Pob telles qu'elles annihilent les forces
MA, Qa» Mb et QB qui se manifestent en ces points de la poutre infiniment longue
sous rinfluence de la charge prevue, creant ainsi en A et en B des conditions
d'extremites libres (M 0; Q 0).
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Les quatre forces conditionnelles d'extremite peuvent etre determinees ä partir
des quatre conditions d'extremite; il est toutefois plus simple de transformer la
charge initiale (fig. 2a) en composantes de charge d'une part symetriques
(fig. 2b), d'autre part anti-symetriques (fig. 2c), de determiner les forces
d'extremite conditionnelles separement dans chaque cas, puis de les additionner
ensemble. Nous obtenons ainsi, dans le cas de la symetrie (fig. 2b) et des
extremites libres, les relations suivantes:

P'o 4 F'T {Q\ (1 + Dd) + sM'A (l - Asl)}

M'0 -|;F<I{Q'A(l + Csl) + 2sM'A(l-Dsl)}
et dans le cas de l'anti-symetrie (fig. 2 c):

P»0 4 F"! {Q"A (1 - Dsl) + sM"A (1 + Asj)}

M"0 - §- F"! {Q"A (f- d) + 2 sM"A (1 + Dd)}

a)

b)

2P

?9
BV

wmmt f nfwm})mnrtlmv^ Typs»
B YB

\fA d'f,H

wwmw **2mmm T777 rwww
\Qa "LQa

rrfmwf Wf 9Fwww Jr^TrWPP
MLQaz

c)

Dans les relations ci-dessus, M'A, Q\, M"A et Q"A representent les moments
et efforts tranchants qui se manifestent en A respectivement ä partir des

composante^ de charge symetriques et anti-sjmetriques; les symboles F representent
les fonctions indiquees sur la figure 3:

F"i

F'„

F"i,

1 — e-2sl + 2e-slsinsl
1

1 _e-2si_2e-8lsinsl
1

l + e-2<il + 2e-slcossl
1

1 +e~2sl — 2e-slcossl
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A l'aide de ces fonctions F, on peut obtenir des relations concernant les forces
d'extremite conditionnelles, pour des cas differents de ceux qui ont ete exposes
ci-dessus et qui comportent des extremites
libres. Toutefois, ces fonctions F se pre-
tent ä d'autres applications que Celles qui
consistent ä determiner les forces
d'extremite conditionnelles. Par exemple, si

une poutre de longueur 1 est soumise
ä une force concentree P ä l'extremite A

(fig. 4 a), les deplacements et les
rotations des extremites peuvent etre ex-
primes par les relations suivantes:

Ps/F-! PH
-F"J

_ WfF, P',l

Sous l'influence d'un moment M en
A (fig. 4 b), les deplacements et
rotations des extremites seront:

ISO

yA, B -
Ms'JF«! F"t
bk )F"T-F^1

Q _2Mss/F'I F",l
^-"bTtF^F^I

ISO 300100 200 250 350 400

Fig. 3.

Dans le cas de supports simples aux extremites (fig. 4c), les rotations des

extremites sous linfluence du moment M seront:
Ms3

eA, B + bk
Iji + F"
F'j - F̂

1.

«;

»;

V

A O

H i H

L'emploi complementaire des fonctions F
simplifie considerablement l'analyse des poutres

continues et des poutres dont les
sections ou les modules d'elasticite du sol
varient par paliers :

Le meme principe peut etre applique
lorsque la poutre est soumise non seulernent

ä une charge transversale, mais egalement

ä des forces axiales et ä des moments
de torsion. Les fleches et leurs derivees
d'ordre superieur seront toujours
proportionnelles ä la charge transversale, de teile
sorte que l'on peut appliquer le principe de

la superposition des forces d'extremite conditionnelles. Cette question sera traitee
d'une maniere detailiee dans une etude ulterieure.2

wm^mm^wwwnWr*

wwwwmMm-ww**-i
Fig. 4.

2 Apres avoir mis cette methode au point, l'auteur a eu connaissance d'une etude russe due
ä M. H. V. Klischewitch; il a pu observer que l'auteur de cette etude appliquait les memes

54
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11° — Analyse approximative.
Si l'on considere une poutre de longueur finie soumise ä ime force

concentree 2 P (fig. 5 a), le flechissement de cette poutre peut etre considere comme
constitue par un deplacement vertical constant y0, par une rotation angulaire u et

par les ordonnees de la ligne elastique A'B', ces dernieres pouvant etre exprimees
sous forme d'une serie en sinus. Par suite, la deformation totale en un point
quelconque situe ä une distance x de l'extremite de gauche peut s'ecrire sous la forme:

y y0 + cx — — x + £an
L^ J n l,2,3

sin
n?ix

1

Si la mise en charge initiale (fig. 5a) est decomposee en deux parties, 1 une
symetrique (fig. 5 b), l'autre antisymetrique ffig. 5 c), il n'y aura evidemment
aucune rotation sur la premiere partie (et 0) tandis que sur la seconde, il n'y

*J

*J

2P

mmwwnrTJ7JTrTrTT7WT77777m

—il
„---1

dA WT> }>wpn*»H}y?}r>}\ BTp

Fig 5

c) r—r i,p

77777

/

77777T71

A

aura aucun deplacement vertical constant (j0 0). Si l'on considere les conditions
d'equilibre et si l'on ecrit l'egalite entre l'energie de deformation de la barre et
l'accroissement d'energie pontentielle dans le sol, on arrive aux resultats suivants:

Dans le cas de la symetrie (fig. 5b), la ligne elastique prend lafforme suivante:

2P
bkl " Zan

n 1,8,5

_2_

nji
sin

n:rx
1

oü tout terme an peut etre determine d'apres la relation de correlation

lEJ lbk] 4lbk _1_

^4 n 1 1,8,6»{-T-fJ-l-^+'-r}- 1
-r- ai

1

prmcipes, a cette exception pres que n ayani pas transforme les charges en composantes sv metriques

et anti-symetnques. ses formules sont plus compliquees et qu il s est limite au cas de la

poutre soumise uniquement a une charge transversale
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Dans le cas de l'anti-symetrie, l'expression de la ligne elastique prend la forme
suivante *

==12P(l-2a)^1_Y>i_|-12/l_^_1l Vfl fi.nn*Ky bkl8 '^-)-m-)-i^..^
expression dans laquelle les termes an peuveint etre determines ä partir de la
relation suivante:

,pL.«i_ • a_,.)}_..(!^i_!»L)_»» Z i,l 1 n^l x 'J V 21* 2/ n^i 2T4,6..i

Quoique cette methode soit designee comme approximative, on peut realiser tout
degre d'approximation voulu, suivant le nombre des termes a que Ton fait intervenir.

Elle presente par ailleurs un avantage particulier sur la methode precedente
d'analyse exacte. Dans cette derniere, les dimensions de la poutre et le module
d'elasticite du sol apparaissent sous forme de fonctions exponentielles et .trigono-
metriques, de teile sorte qu'il est pratiquement impossible de trouver des expressions

traduisant ces dimensions sous forme de quantites inconnues. Par contre.
dans la methode approximative, les quantites E„ Iv 1 et b, k figurent separement
et peuvent etre facilement determinees. Ceci est tout particulierement exact si
l'on fait intervenir un seul terme de la serie, auquel cas les expressions qui
precedent peuvent etre utilisees comme formules pratiques de calcul.

Si nous considerons le cas d'une poutre simplement supportee aux extremites.
la ligne elastique peut etre representee sous forme d'une simple serie de sinus
de la forme:

^ n:ixy= 2>n sin——
11 1,2,3.. *

Dans le cas de poutres ayant leurs extremites encastrees, la ligne de
deformation peut etre ecrite dans la forme approximative suivante:

)T= 1 9"an (1 — COS—=— I

n l, 2,3^ \ 1/
Dans les deux cas, les termes a peuvent etre determines d'apres la condition

du minimum d'energie de deformation pour l'ensemble du Systeme.
Cette methode approximative peut etre appliquee tout aussi bien lorsque la

poutre est soumise non seulernent ä la charge transversale, mais aussi, en memo
temps, ä des forces axiales. Les formules sont tout particulierement applicables
lorsque la poutre est relativement rigide (sl < tt). En pareils cas, le premier ou
les deux premiers termes de la serie sont generalement suffisants pour la
determination de la ligne elastique. Cette determination etant faite, les courbes pour
0 et M peuvent etre determinees par integration, ce qui ne fera qu'augmenter
la convergence des resultats.

Si la charge est divisee en plusieurs parties ou si la poutre est plus flexible,
il est alors plus opportun d'adopter la methode d'analyse exacte. Toutefois, si
sl > 4, on peut en toute securite negliger la reaction exercee par les forces
d'extremite conditionnelles les unes sur les autres, (As B8 Cs D8 0). Si
la longueur de la poutre est teile que la distance a entre la derniere charge et
l'extremite voisine ait une valeur teile que sa > 4, on peut alors appliquer les

formules simples pour la poutre de longueur infinie.
54*
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L'etude des fondations et la mecanique du sol.

Untersuchungen über Gründungen und Bodenmechanik.

Research in Foundations and Soil Mechanics.

W. S. Housel,
Civil Engineering Department, University of Michigan, Ann Arbor, Michigan, USA.

A. — Le developpement moderne des essais de charge.
Depuis que les ingenieurs et les constructeurs temoignent d'un interet plus

qu'occasionnel ä l'aptitude du sol ä supporter les charges des ouvrages, les essais
de charge sont devenus la methode la plus simple et la plus directe pour
determiner la resistance du sol. Autrefois, l'ignorance des exigences speciales dont il
faut tenir compte dans l'execution des essais de charge et dans l'interpretation
de leurs resultats, pour obtenir des renseignements utiles, a jete un certain dis-
credit sur cette methode. Aujourd'hui encore, ceux qui ne connaissent pas les
derniers perfectionnements de ces essais peuvent les critiquer et les rejetteront
sans pouvoir leur reprocher autre chose que les erreurs dues ä leur emploi
impropre.

Au cours de ces 10 ou 15 dernieres annees, l'emploi des essais de charge
a realise de grands progres en Europe et en Amerique, gräce aux travaux de

quelques savants. Une serie de principes parfaitement reconnus est aujourd'hui
etablie. Ces principes sont de la plus haute importance pour la pratique et ils
demontrent l'erreur des premiers essais destines ä la determination de la resistance

du sol. On admet par exemple que la resistance du sol varie avec la forme
et la grandeur de la surface portante. II est donc evident qu'un essai effectue
avec une seule surface portante de forme et de grandeur quelconques ne fournira
pas des donnees süffisantes sur la resistance d'un terrain. Cette verite indiscutable
suffit ä eile seule ä in firmer la grande majorite des essais de charge effectues
autrefois et un grand nombre de ceux effectues actuellement dans la pratique
generale de construction. II n'existe que relativement peu d'exemples de series

completes d'essais de charge executes en tenant compte de ce premier principe.
II existe en outre une serie d'autres conditions que l'on doit etudier et

exactement controler. Le mode d'application de la charge sur la surface portante et
la mensuration des affaissements qui en resultent doivent etre etudies avec un
soin beaucoup plus grand que cela se fait en general. II faut soigneusement tenir
compte du temps pour obtenir une relation exacte entre la charge et l'affaissement,

sans influences dynamiques. La surface ä charger doit etre preparee, par
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humidification ou sechage, sans troubler le sous-sol et sans modifier ses

proprietes. Si les essais doivent etre executes sans entraves, c'est-ä-dire sans tenir
compt«; de l'influence de la surcharge environnante, la fouille d'essai doit etre
suffisamment grande dans toutes les directions afin d'eliminer tout effet pertur-
bateur. Lorsqu'au contraire les essais doivent tenir compte de la surcharge
environnante il faut adopter des precautions speciales en vue d'eviter un soule-
vement du terrain autour de la surface portante. Si l'on neglige une des
conditions qui influencent les essais, la valeur de ces derniers peut etre reduite ä zero,
il importe donc d'examiner avec soins chacun de ces details.

II n'est cependant pas difficile de satisfaire dans la pratique ä toutes ces

exigences et avec un peu d'experience elles feront partie de la methode d'essai. Les
resultats acquis seront utilisables et leur Interpretation conduira ä des conclusions
pratiques sur lesquelles on pourra se baser.

Le prineipal avantage des essais de charge reside dans le fait que le sol est
etudie sur place, dans les conditions reelles auxquelles le soumettra l'ouvrage
ä eriger. De plus, la resistance est directement determinee en tant que charge
par unite de surface. De telles donnees ne requierent pas une transposition par
l'intermediaire de formules impliquant des relations physiques complexes difficiles
ä concevoir et souvent contradictoires. Une serie d'essais de charge fournit veri-
tablement la resistance d'un sol car toutes les caracteristiques et proprietes qui,
sous l'effet d'une charge peuvent influencer le comportement du sol, sont
directement prises en consideration.

II faut reconnaitre que les surfaces de charge sont beaucoup plus petites que
les fondations qui supportent l'ouvrage, ce qui ne fait intervenir la resistance du
sol que jusqu'a une profondeur relativement faible, probablement pas beaucoup
plus grande que le diametre de la surface portante. Lorsque la nature du sol
varie fortement en profondeur, des essais complementaires seront necessaires;
on en tient egalement compte dans la pratique. La partie du sous-sol influencee

par la charge est un echantillon meilleur et plus vaste que celui que l'on pourrait
etudier en laboratoire. On ne comprend par consequent pas tres bien les specialistes

de laboratoires qui voudraient rejeter l'essai de charge parce que trop petit
pour fournir des resultats concluants alors qu'eux-memes ont une entiere confiance

en l'essai effectue sur des eprouvettes beaucoup plus petites transportees
au laboratoire apres avoir ete enlevees du terrain hors de leurs conditions
naturelles.

Les etudes sur la mecanique du sol et les fondations effectuees au cours de
ces 9 dernieres annees ä l'Universite de Michigan, ont servi de base aux
considerations generales que nous venons d'emettre sur les essais de charge. La plus
grande partie du travail a ete faite en relation avec des projets de grandes
constructions et il etait absolument necessaire de fournir aux ingenieurs des donnees

precises. Parallelement aux essais effectues sur le chantier, nous avons execute
des essais de laboratoire ä l'aide de methodes appropriees de la mecanique du sol:
nous avons pu acquerir ainsi des resultats precieux et instruetifs. Mais quel-
qu'interessante qu'ait ete l'etude de laboratoire il faut cependant dire que les
valeurs pratiques exigees par l'ingenieur ont ete obtenues par les essais faits
sur place et que les etudes de laboratoire n'ont fourni que des donnees
complementaires. Dans ce qui suit nous exposerons aussi brievement que possible la
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methode d'essai employee ainsi que les methodes d'analyse et d'interpretation
des essais de charge, telles qu'elles se sont developpees au cours de ces
investigations.

1° — Methode d'essai.
Etude preliminaire.

La premiere chose ä faire pour etudier un sol d'une maniere approfondie et
sous les conditions reelles est d'etudier d'abord les questions posees par la
construction projetee et d'aller sur place etudier les conditions du terrain de
fondation. Cette investigation doit permettre de determiner les proprietes generales

du sol, l'existence des courants d'eau souterrains, la necessite de plancheier
ou d'etayer la fouille ainsi que la possibilite d'effectuer sur le chantier des essais
de charge. Cette investigation se fera par des forages qui, de toute facon, seront
necessaires dans la suite, ou par creusage d'une fouille qui pourra servir ä
l'execution des essais de charge. Souvent on peut obtenir les donnees necessaires au
choix de la methode d'essai ä adopter dans le cas particulier en se basant sur
l'experience acquise dans d'autres travaux analogues et sur la connaissance generale

des proprietes du sol.

Des echantillons de terrain preleves avec precautions peuvent fournir ä l'ingenieur

experimente des renseignements assez exacts sur le genre du terrain,
cependant le resultat d'une teile investigation visuelle ne permet pas de juger
des proprietes physiques du materiau. II est vrai que de nombreux ouvrages
ont ete eriges sur la base du resultat des essais de forage et que d'importantes
decisions se sont appuyees sur ces essais. mais ce procede doit etre abandonne si
l'on veut realiser de vrais progres dans l'etude scientifique des fondations. Les
donnees fournies par les forages doivent etre considerees comme provisoires
jusqu'a ce que l'on ait etudie dune fagon plus approfondie les proprietes du
terrain.

Pour etablir un programme d'essais rationnel il faut connaitre exactement
l'ouvrage projete et les proprietes generales du sol. L'estimation de la grandeur
des charges, le type de construction, le fait que cette construction est rigide ou
peut supporter sans dommages certains affaissements, la profondeur probable des

fondations et la destination de l'ouvrage sont autant de facteurs qu'il faut
connaitre pour l'investigation projetee. La prise en consideration de ces

points de vue limitera ä une ou quelques possibilites le choix du type de

fondation ou la profondeur de cette fondation, possibilites qui doivent etre
soigneusement contrölees par les renseignements fournis par des essais de

charge exacts.

La profondeur ä laquelle doivent se faire les essais peut etre determinee par
l'etude d'echantillons preleves sur les differentes couches de terrain, et ceci

principalement lorsque le sol presente des differences evidentes aux differentes
profondeurs. D'autre part, la profondeur peut etre definitivement determinee

par les exigences de la construction projetee; la profondeur des fondations joue
souvent un role beaucoup plus important que la resistance du sol au niveau de
la fondation. Lorsque la hauteur ä laquelle le sol doit etre ausculte est
determinee, il faut vouer toute son attention ä l'execution des essais.
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Appareils d'essai.

Dans les essais que nous avons executes nous nous sommes servis de deux

types d'appareils qui sont representes aux deux figures suivantes:
La fig 1 est une Photographie dc l'appareil de 60 t du type ä balance. qui fut

employe dans la plupart de nos essais.

La fig. 2 donne le schema de cet appareil. Pour effectuer un essai on charge
les plates-formes d'ancrage au moyen de barres de fer et la pression est transmise

au sol de la fagon indiquee sur la figure. On applique la charge dans la

tremie et l'equilibre du fleau de la balance est etabli par correction du contrepoids:

le verin est alors souleve jusqu'a ce que lc contact soit etabli. L'augmentation

de la charge est realisee en versant une quantite d'eau determinee dans le

reservoir et en faisant agir le verin de facon que le fleau de la balance soit
horizontal. L'appareil est entierement place sur wagonnets et sur des voies

Decauville, ce qui permet de le deplacer tres facilement d'une fouille ä l'autre.

trIm fc Jti

!>J£H*S7^i

Hf l wpi

i -<

9

V

Fig. 1.

Appareil d'essai de charge d'un pin ance de 60 t.

Les affaissements sont enregistres sur im papier ä l'aide d'une aiguille (fig. 2).
Les mouvements du poteau sont dessines sur le papier et l'on obtient un
diagramme continu des affaissements. Ce dispositif simple permet de determiner
rapidement et ä chaque instant les affaissements et sa precision se monte
ä l/10o° ^e Pouce. L'appareil que nous venons de decrire s'est revele entierement
satisfaisant et remplit toutes les conditions pour fournir des valeurs utiles. Les

augmeutations de charge peuvent se faire rapidement et sans choc et. gräce au
Systeme de fleau la charge appliquee est constante meme au cours des
affaissements. On peut deplacer l'appareil d'une fouille ä l'autre sans nouveau montage

et sans etre oblige de decharger et de recharger les plates-formes d'ancrage.
L'affaissement est donne avec precision ä chaque instant de l'essai de charge ce

qui permet de distinguer l'affaissement qui se produit immediatement apres
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l'application de la charge de l'affaissement qui se produit durant un long espace
de temps.

La fig. 3 donne une autre methode d'execution des essais de charge suivant
laquelle la charge est appliquee au moyen d'un verin hydraulique qui s'appuie
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Fig. 2.

Schema de l'appareil de charge.

Belastungsbehalter
Iremie de chargement
Platform box

contre un reservoir ou une plate-forme chargee. Les accroissements de charge
sont indiques par un manometre et les affaissements sont enregistres au moyen

de l'instrument indique ä la fig. 2

et dont nous venons de donner
la description. Le chargement
direct de la tremie s'est revele

assez satisfaisant cependant l'aug-
mentation de la charge ne peut
pas etre appliquee avec la meme
precision que lors de l'emploi
d'un fleau. Les manometres que
l'on trouve dans le commerce ne
sont pas aussi sensibles qu'on le

desirerait souvent et la charge
appliquee oscille un peu meme
lorsque la pompe qui actionne le
verin travaille avec regularite.
Malgre ces inconvenients, cette
methode fournit des resultats qui
se trouvent entre des limites tout
ä fait admissibles pour la pra-
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Fig. 3.

Essai de mise en charge d'un terrain ä l'aide d'un
\erin hydraulique.

tique; eile peut donc tres bien etre emplojee lorsqu'on ne dispose pas de l'appareil
ä balance.
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Grandeur et forme de la surface portante.
La grandeur et la forme de la surface portante jouent un röle de la plus haute

importance dans cette methode d'essai; dans les essais executes jusquä present,
cette surface variait de 1 ä 9 pieds carres. Nous avons effectue des essais avec
des plaques de formes diverses et nous avons choisi la plaque ronde pour l'essai
normal. L'influence de la forme de la plaque est representee ä la fig. 4 qui
donne le diagramme des charges — affaissements pour 3 plaques de 4 pieds
carres de forme ronde, carree et

rectangulaire, oü le rapport de la

longueur ä la largeur du rectangle se

monte ä 7:1.
Au cours des essais de charge nous

avons remarque que, sous l'effet des
premiers degres de charge, la concentration
de pression le long du pourtour de la
surface portante represente en general
la plus grande partie de la resistance.
Pour les plus hauts degres de charge les

plaques penetrent dans le sol et l'on peut
observer differentes surfaces de cession

sur les bords, il en resulte une meilleure
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i Capacite de charge pour differentes formes
repartition de la resistance sur toute la

de la su6rf/ce de charge
surface portante.

L'importance relative de la resistance developpee par le pourtour de la surface

portante ainsi que de la resistance independante du pourtour peut parfaitement
bien s'exprimer en fonetion du rapport du perimetre ä Faire totale. Dans

l'exemple que nous donnons, le rapport du perimetre ä l'aire se monte ä 1,77,
2,00 et 4,04 pour les surfaces ronde, carree et rectangulaire. On peut constater

que la charge correspondant ä un affaissement donne est, dans les degres
inferieurs de charge, relativement plus grande pour une surface avec un grand
rapport du perimetre ä l'aire. Dans les degres superieures de charge, la grandeur
des resistances est inverse et l'on constate que les surfaces avec un rapport eleve

du perimetre ä l'aire supportent une charge relativement moins grande.
Cette Variation de la resistance, qui depend de la forme de la surface portante,

doit etre consideree comme un defaut des formes carrees et rectangulaires pour
etre en aecord avec la repartition naturelle des tensions dans le sol. Dans un corps
infiniment etendu et soumis ä des forces agissant sur sa surface, les points de

meme tension se trouvent ä des distances egales de la charge concentree, c'est-
ä-dire que les courbes de tension sont circulaires dans les plans horizontaux. Une
surface de charge circulaire engendre des compressions egales en tous les points
de son pourtour, tandis que des surfaces carrees ou rectangulaires engendrent
des surpressions dans les angles avant que les autres points du perimetre atteignent

leur resistance maxima. On peut affirmer que pour les degres inferieurs de
charge, les plaques rectangulaires ont tendance ä developper des surfaces
d'influence qui correspondent au cercle circonscrit ä la plaque. Pour les degres
superieurs de charge la surface d'influence tendra vers le cercle inscrit car les

surtensions dans les angles n'exercent plus d'influence sur la resistance.
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Lorsque l'on cherche ä exprimer ä l'aide de formules la resistance du sol en
tenant compte de l'influence de la grandeur de la surface portante, il est important

d'utiliser la meme forme de plaque dans toutes les series d'essais. On peut
en outre recommander l'emploi des plaques circulaires car elles eliminent
l'influence de la forme comme par ex. les pertes dues aux angles, pertes qui sont
moins une fonetion des proprietes du sol qu'un defaut du ä la methode d'essai.

Influence de la surcharge environnante.

Le prochain point ä considerer dans les essais est l'influence de la surcharge
environnante. Lorsque les essais ont pour but la determination de la resistance
du sol sui la seule base de la cohesion, ils doivent etre executes sur une surface
parfaitement libre, sans aucune surcharge aux environs de la surface chargee,
Cette condition est realisee lorsque le diametre de la fouille est au moins egal
ä trois fois le diametre de la surface portante.

Les essais qui tiennent entierement compte de la surcharge environnante
doivent etre effectues dans une fouille ayant exactement les dimensions de la
surface portante. Dans les sols tendres il est necessaire de battre un manchon
ou un tuyau de meme grandeur que la plaque de charge et d'executer l'essai au
fond du tuyau. Les sols coherants ont beaucoup moins tendance ä se soulever et
ä recouvrir la plaque et l'effet de la surcharge statique peut etre obtenu sans

etayer les parois de la fouille.
Les investigations comprenant des essais avec et sans surcharge environnante,

dans le but de determiner 1'influence de la surcharge, ont montre que la surcharge
avait pour effet d'augmenter d'une valeur au moins egale ä la surcharge la charge
que peut supporter une surface portante donnee. On a d'autre part un sui plus
de resistance, ä attribuer aux reactions qui agissent sur le pourtour; cet effet
est cependant d'un ordre de grandeur assez faible. Dans les cas oü des essais sans

surcharge environnante doivent servir de base au calcul de fondations tres pro-
fondes, la regle generale consistant ä relever la pression que peut supporter le
sol d'une valeur egale ä la pression exercee par la surcharge, est une methode

qui s'est revelee excellente et qui peut se justifier tant theoriquement que par
les essais. Cependant lä oü il est certain que les fondations de la construction
projetee se trouveront en permanence sous l'action d'une surcharge environnante
il est bon d'executer les essais d'une facon qui corresponde aux conditions
exactes auxquelles sont soumises les fondations.

Le factew temps.

Le facteur temps a une grande influence sur la methode d'essai. Des

investigations tres completes ont montre que pour des plaques de charge de la grandeur

de celles employees dans les essais, il suffit de maintenir la charge constante

durant une heure pour que l'affaissement mesure corresponde, ä une grandeur

negligeable pres, ä l'affaissement total, pour autant que la charge se trouve
au-dessous de la resistance-lixnite ou de la limite de cession du sol. Pour des

charges qui depassent la limite de cession, l'affaissement croit naturellement
d'une fagon continue; il est par consequent important de maintenir l'intervalle
de temps constant pour tous les aecroissements de la charge et pour toutes les
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grandeurs de la surface portante. D'autre part, cette constance est de la plus
haute importance dans la determination de la Variation de la resistance en fonclion
de la grandeur de la surface portante et par le fait meme dans la determination
des tensions engendrees dans le sol.

Mensurations de la charge et de l affaissement.

Au cours des essais, la charge sera augmentee en degres suffisamment petits
afin que l'on puisse determiner une serie de points du diagramme des charges-
affaissements avant que ne soit atteinte la limite de cession. La grandeur de ces

degres de charge sera evaluee sur la base des investigations anterieures ou
ä l'aide d'un essai preliminaire.

Les affaissements sont enregistres, ainsi que nous venons de l'exposer,
immediatement avant et apres chaque application de force et en plus de cela ä des
intervalles de temps assez rapproches avant chaque application d'une nouvelle
charge. Le diagramme ainsi obtenu indique clairement le comportement du sol
au cours de l'essai et permet ä lexperimentateur de determiner le passage
regulier au stade de l'affaissement continu.

11° — Interpretation des essais.

L'interpretation des resultats des essais depend de quatre facteurs qui sont
ä observer dans les essais de charge. Ce sont: le temps, la charge, l'affaissement
et la grandeur de la surface portante.

Les observations faites sur le chantier ont ete faites de teile sorte que le
facteur temps puisse etre elimine de l'interpretation des essais en ce sens que
toutes les charges et tous les affaissements se rapportent aux memes intervalles
de temps. On peut admettre que les affaissements mesures, pour des charges
qui se trouvent nettement au-dessous de la limite de cession, representent l'affaissement

total, independamment du temps, tandis que des charges situees au delä
de la limite de cession fournissent une mesure de la vitesse d'affaissement pour
une charge de grandeur donnee. Le but de notre investigation, qui tient compte
des trois variables restantes, est de determiner la charge pour laquelle on a un
affaissement continu, tout en tenant compte des dimensions de la surface portante
qui influencent les reactions et par le fait meme la resistance.

Diagrammes des temps-charges-affaissements.
La premiere chose ä faire dans l'interpretation des essais est de representer

pour chaque surface portante la relation qui existe entre le temps, la charge et
l'affaissement, ceci afin de se donner une idee exacte du comportement du sol.
La fig. 5 donne un diagramme typique des temps-charges-affaissements.

La charge et l'affaissement sont portes en abscisses et le temps en ordonnees.
Le diagramme des temps-charges indique les etapes de l'application de la charge
et le diagramme continu des temps-affaissements montre la fagon dont s'est
effectue l'affaissement total. Le diagramme des temps-charges-affaissements
n'est qu'une representation graphique des resultats des essais et n'est pas necessaire

ä leur Interpretation. II donne cependant une idee claire des resultats des
essais et constitue une base tres precieuse. Les intervalles de temps durant lesquels
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la charge a ete maintenue constante sont de une heure et l'accroissement de
l'affaissement pour chaque degre de charge est represente sur le cote droite de
la fig. 5 par un faisceau de courbes dans lequel l'affaissement est porte en
fonetion du temps pour les differentes charges. Les essais qui ont servi ä Teta-
blissement de cette figure ont ete executes avec une plaque circulaire de 4 pieds
carres et representent une des series ä trois essais utilisees pour l'analvse
ci-dessous. Les affaissements sont pratiquement egaux pour les trois premiers
degres de charge de 3000, 6000 et 9000 livres par pied carre et ils donnent une
relation lineaire entre la charge et l'affaissement, caracteristique d'un comportement

elastique. Une grande partie de l'affaissement s'effectue au moment d'application

de la charge et l'affaissement total est accompli apres 20 minutes. Ces
essais ont nettement fait ressortir les proprietes d'elasticite du sol et de meme,
le reeul de 0,46 pouce, constate ä la fin de l'essai, indique un comportement
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Diagrammes des temps — charges — affaissements.

elastique. Apres l'application d'une charge de 12000 livres par pied carre, l'affaissement

croit d'une fagon continue durant tout l'intervalle de une heure, durant
lequel la charge est maintenue constante. Chaque aecroissement supplementaire
de la charge est caracterise par un aecroissement correspondant de l'affaissement.

Ce diagramme des charges-affaissements permet de situer entre 9000
et 12 000 livres par pied carre la limite de resistance d'une surface portante
de 4 pieds carres. L'interpretation des resultats. d'essais, que nous donnons plus
tard, justifie cette conclusion et montre que la limite de resistance d'une surface

portante de 4 pieds carres se monte ä 9630 livres par pied carre.

Diagrammes des charges-affaissements.

Le deuxieme pas ä faire dans l'interpretation des essais consiste ä reporter
l'affaissement total, mesure pour chaque aecroissement de la charge, en fonetion
de la charge en livres par pied carre et ä eliminer le facteur temps. A la fig. 6

nous donnons une serie de diagrammes non corriges des charges-affaissements.
La relation entre la charge et 1 affaissement pour les premiers petits aecrois-
sements de la charge est portee ä plus grande echelle ä la fig. 6b. II faut encore
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effectuer deux corrections avant de pouvoir employer les resultats d'essai ä la
suite de l'analyse. Premierement il faut tenir compte du fait que le poids de la

plaque de charge, du poteau et de la presse represente un poids mort applique
avant le- releve de toute mesure d'affaissement. Secondement il faut apporter une
correction pour les affaissements initiaux anormaux afin que toutes les courbes

se rapportent au meme point de depart. Les affaissements initiaux anormaux
resultent du fait qu'il est impossible d'obtenir un contact parfait entre la plaque
et le sol avant l'application de la premiere charge. Ceci est tout specialement le

cas pour les grandes plaques oü la pression resultant du poids mort est relativement

faible. Pour les petites plaques le poids mort est süffisant pour etablir un
contact parfait entre la plaque et le sol avant l'application de la premiere charge.
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Diagramme non corrige dts chaiges-affaissements et corieclions

La correction due au poids mort s'effectue en ajoutant ä 1 affaissement mesure
une valeur proportionnelle ä la pression engendree par le poids mort et qui est
ä determiner ä l'aide de la meilleure relation lineaire entre la charge et l'affaissement,

donnee par les premiers petits accroissements de la charge. L'affaissement

initial anormal est determine par l'intersection des droites qui donnent le
mieux la relation lineaire avec laxe horizontal des affaissements; il faut le
soustraire des affaissements mesures. La correction totale est la somme des deux
corrections partielles. Elle peut aussi etre determinee graphiquement en une
seule fois. ainsi que l'indique la fig. 6 b, en prolongeant la ligne droite qui
represente la relation entre la charge et l'affaissement au-dessous de laxe
horizontal d'une valeur qui correspond au poids mort. La correction totale est
alors un affaissement qu'il faut ajouter ou soustraire pour que l'origine,de la

ligne tombe sur le zero de l'affaissement.
Les diagrammes corriges des charges-affaissements, representes ä la fig. 7,

ont donc ete etablis en reportant l'affaissement corrige par rapport ä la charge
totale, c'est-ä-dire par rapport au poids mort et ä la charge appliquee. Ces

diagrammes donnent donc les resultats des essais qui doivent etre emploves
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ä la determination des reactions produites par une Variation de la charge pour
des plaques de charge de differentes grandeurs et avec differents rapports du
perimetre ä l'aire totale.

Relations de resistance.

Pour determiner la Variation de la resistance par rapport ä la grandeur de
la surface portante on lit sur les diagrammes corriges des charges-affaissements
les charges correspondant aux differents affaissements. Une equation, exprimant
cette Variation, a ete etablie par la methode statistique. L'interpretation d'une
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Diagrammes corriges des charges-affaissements.

quinzaine de series d'essais pour la determination de la resistance a montre que
le choix d'une relation lineaire entre la charge et le rapport du perimetre ä l'aire
concorde avec les resultats des essais.

Une teile equation lineaire a ete etablie sur le principe que la charge totale
correspondant ä une surface portante donnee peut etre exprimee par l'action
composee de deux reactions qui sont l'effort de cisaillement perimetrique et la
pression de surface.

L'equation est la suivante:
W mP + nA

oü W= charge totale en livres

m effort de cisaillement en livres par pied du perimetre

n pression de surface en livres par pied carre
P perimetre en pieds
A surface en pieds carres.

(i)
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\W-mP+nA (I)

¦¦-t ^--- -X. .T-""
mP

La fig. 8 represente les conditions sous lesquelles se developpent les reactions.
La zone qui supporte la surface de charge est generalement designee par cone
de compression. Cette zone est elle-meme composee d'une partie qui se trouve
immediatement au-dessous de la surface de charge, designee sous le nom de

prisme central. Une partie de la charge est transmise par cisaillement ä la

partie du cone de charge qui
entoure le prisme central. L'accumu-
lation de resistance au cisaillement,
agissant sur le pourtour, engendre
les reactions perimetriqües, desig-
nees sous le nom d'effort de
cisaillement perimetrique. Jusqu'a
present, on n'a pas encore determine
qu'elle etait la Variation de la
resistance au cisaillement en fonetion

de la profondeur. C'est pourquoi

dans notre equation nous
avons introduit cette partie de la
resistance sous forme d'une force
concentree sur le perimetre et nous
l'avons exprimee en livres par
pied courant.

Lorsque la charge croit, la resistance due au cisaillement perimetrique ne suffit
plus ä supporter lateralement la force verticale et les charges supplementaires
seront supportees par le prisme central, sous forme de compression. Cette
concentration de la charge sur le prisme central se prolongera jusquä ce que la resistance

de ce prisme vis-ä-vis des charges verticales soit detruite. Cette resistance
a deux sources. Premierement, la concentration verticale de la charge peut croitre
et etre transmise vers le bas jusquä ce que la difference entre la pression verticale

et la pression laterale depasse la resistance du sol au cisaillement dans le
plan incline de l'effort de cisaillement maximum. Secondement, on peut appliquer
de nouvelles charges, sans que rupture se produise, aussi longtemps que la
pression laterale exercee par la terre environnante sur le prisme central n'est

pas depassee. Ges differents facteurs sont reunis en une seule reaction, appelee
pression developpee, independante de la grandeur de la surface portante.

Dans la pratique, il est d'usage d'exprimer la resistance en livres par pied
carre. il est donc preferable de transformer notre equation de la charge tolale
sous forme de pression moyenne appelee resistance. On peut obtenir cette

equation en divisant par la surface portante les deux membres de l'equation de

la charge totale, on a: p
p m +n (2)

p-yf-m£+n (2)

Fig. 8

Reactions fournissant l'equation lineaire de la

capacite de charge.

Dans l'equation lineaire (2), utilisee pour l'interpretation des essais de charge,
les reactions m et n sont inconnues et doivent etre determinees par resolution
d'une serie d equations qui donnent en livres par pied carre les charges que
peuvent supporter differentes surfaces portantes pour un affaissement de grandeur

determinee. Deux equations suffisent ä la determination des reactions m
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et n. On a cependant constate qu'il etait bon d'etudier trois surfaces de charge
ou meme plus pour obtenir une bonne valeur moyenne pour ces facteurs. La
Variation des reactions pour toute la serie des essais est determinee par
resolution d'une teile serie d'equations pour differentes valeurs de l'affaissement.

A la fig. 9 nous donnons les valeurs des reactions m et n pour les series
d'essais qui comprennent les trois surfaces portantes donnees ä la fig. 7. L'exactitude

avec laquelle l'equation (2) reproduit les resultats des essais peut etre
determinee par Substitution des valeurs les plus vraisemblables de m et n et
comparaison des resultats avec la charge effectivement mesuree par unite de
surface pour chaque surface de charge. Une teile comparaison est donnee ä la
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Reactions et coefficients de resistance du sol.
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fig. 7 oü nous avons reporte les valeurs calculees de la resistance en regard des

charges mesurees, A l'exception de quelques points situes dans le domaine des

petites charges, la concordance entre l'equation et l'observation est bonne puisque
l'ecart ne depasse pas 10o/0; la validite de l'equation (2) ä 1'interieur de l'exactitude

des essais effectues suivant la methode indiquee est ainsi demontree.

Coefficients de resistance du sol.

Le but de toute Interpretation des resultats d'essai des terrains est la
determination de la charge maxima qui peut etre supportee sans affaissement excessif.

II suffit de considerer qu'il existe deux Stades dans le comportement du sol, ce

qui ressort des resultats des essais. Le premier stade est celui oü le sol supporte la

charge appliquee sans affaissement croissant ou excessif. Dans le deuxieme stade

le terrain est sollicite au delä de sa limite de cession, d'oü affaissement continu
et assez uniforme tant que les conditions de charge restent inchangees. On peut
appeler limite de resistance le point de transition d'un stade ä lautre; la
determination de cette limite est le prineipal but des essais de charge et c'est vers ce

but que lend Finterpretation des essais. Les courbes de m et de n donnees ä la

fig. 9 ne fournissent aucun critere pour la limite de resistance du sol. Pour
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determiner cette limite il est bien plutöt necessaire de faire appel aux coefficients

de resistance du sol K± et K2 qui peuvent etre tires, ainsi que nous le

montreront sous B, des valeurs d'affaissement mesurees: Ä, m et n, Kx est
la relation de l'affaissement ä la pression developpee, on peut le designer par

coefficient d'affaissement (K1 —I. Ce coefficient correspond au module

d'elasticite du sol, ä la seule difference qu'il exprime l'affaissement total en

tant que Variation de volume dans le massif de terre limite par le cone de

pression et non pas la deformation par unite de volume. K2 est le rapport du
cisaillement perimetrique ä la pression developpee; on le designe par coefficient

de reaction (K2 —). II exprime la relation reciproque des deux reactions

qui influencent la resistance.
La limite de resistance du sol est donc la valeur minima de Kt ou la valeur

mixima de K2 suivant l'ordre dans lequel se developpent les deux types de

resistance. Pour un sol relativement tres compressible la pression developpee est
faible pour les degres inferieurs de charge et la plus grande partie de la charge
appliquee est supportee par le cisaillement perimetrique. Lorsque l'affaissement
croit et que la plaque de charge penetre dans le sol, la pression developpee croit
et les valeurs de K1 decroissent, ainsi que le montre la fig. 9. Les valeurs
decroissantes de K1 montrent que la pression developpee croit plus rapidement
que l'affaissement et indiquent une limite de resistance ä laquelle la surface
chargee est en equilibre lorsqu'aucune charge supplementaire n'est appliquee. La
valeur minima de Kx determine la pression maxima developpee dans les sols

relativement tres compressibles. La suite des valeurs croissantes de Kv pour
lesquelles l'affaissement croit plus rapidement que la pression developpee montre
que les affaissements ne croissent plus proportionnellement ä l'accroissement de
la resistance et caracterise le Stade de l'affaissement continu. Les valeurs de

K2 decroissent et ne presentent aucun retour critique dans leur comportement.
La part de resistance qui revient au cisaillement perimetrique existait dans le

premier stade de charge et, apres qu'elle est completement utilisee eile n'exerce
plus aucune influence dans le stade des affaissements Continus.

A la fig. 9, la limite de resistance pour la valeur minima de Kt correspond
ä un affaissement de 0,3 pouce oü le cisaillement perimetrique m — 750 livres

par pied courant et oü la pression developpee se monte ä n 8300 livres par
pied carre. Comme exemple d'application des resultats d'essais de l'equation
lineaire (2), nous calculerons la limite de resistance d'une plaque circulaire de
4 pieds carres:

P
P m "

Ä + n ^
P
-=1,77 m 750 n 8300
A

p 750 • 1,77 + 8300 9630 livres/pied carre.

Une autre serie d'essais est representee ä la fig. 10, c'est un exemple dans

lequel la valeur maxima de K2 determine la limite de resistance. Dans ce cas,
les essais de charge avec plaque circulaire ont ete effectues sur le meme sol

55
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que les essais de l'exemple precedent, cependant une surcharge d'environ
1000 livres par pied carre agissait sur le sol environnant. La pression developpee
est montee jusqu'a 10000 livres par pied carre et le cisaillement perimetrique
jusqu'a 2400 livres par pied courant; la limite de resistance correspondait
ä un affaissement un peu plus grand, de 0,45 pouce. La concordance entre les

charges mesurees, en livres par pied carre et la resistance calculee ä l'aide de

l'equation lineaire est excellente.
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Coefficients de resistance pour sol incompressible

Dans le cas d'un sol relativement peu compressible, pour lequel la resistance

est grande par rapport ä la Variation de volume, la pression developpee existe

dejä de prime abord et l'effort de cisaillement perimetrique ne se developpe que

pour un aecroissement de l'affaissement. Le resultat de ce renversement dans la

succession du developpement des reactions est que le coefficient d'affaissement

Kx est plus grand pendant toute la duree de l'essai et l'on n'a aucune valeur

critique. Le coefficient de reaction K2 croit par contre au cours du premier
stade et atteint un maximum qui represente la charge maxima qui peut etre
transmise au sol par les efforts de cisaillement perimetrique. La valeur maxima
de K9 est alors le critere de la limite de resistance.
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111° — Application pratique des resultats des essais de charge.
Les resultats des essais de charge peuvent directement servir ä la determination

de la resistance d'une fondation projetee, gräce ä l'application de l'equation (2)
lorsque l'on admet un certain affaissement, ainsi que nous l'avons montre dans
les exemples precedents.

Nous exposerons ci-dessous trois exemples oü les essais de charge ont ete

employes de la maniere indiquee et dans lesquels on a egalement observe les

affaissements des ouvrages en service.

Passage sur voies de la rue Fort.

La fig. 11 montre les valeurs de m, n, Kx et K2 pour une serie d'essais de

charge effectues avec des plaques circulaires en tenant compte de la surcharge
environnante; ces valeurs ont servi de base au projet de construction de six

$i
KiCurvt'sCurve^^

Grenze der Tragfähigkeit-^,
Limite de Charge
Bearing capacity hmite ^:^ rrm LI.Alb_cl_jh5ß5Q_

m-4440Kr Curve

4^>

Kjmm
~zy Z?urve y *\n Curve

S

IS. "^

Mg.

00 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 2ß

Setzung m Zoll - Affaissement en pouces - Settlement m inches

Werte von - Valeurs de - Values of- m.n A>, K2

Fig. 11.

Resultats des essais de charge au passage sur voies de la rue Fort.

piliers pour un passage sur voies situe ä Detroit (Michigan). Les valeurs donnees

par l'essai de charge etaient les suivantes ä la limite de resistance du sol:

affaissement A 2,05 pouces,
effort de cisaillement perimetrique m 4440 livres/pied,
pression developpee n 5650 livres/pied carre.

Les piliers ont ete projetes pour un affaissement d'un pouce sous l'action de
la charge totale, c'est-ä-dire pour le poids mort et la charge utile admise. Les
affaissements ont ete mesures en trois points de chaque pilier. Une fois que tout
le poids mort de la construction eut agi pendant trois mois sur les fondations,
tout affaissement disparut et l'on ne put pas constater le moindre signe d'affaissement

continu. Le tableau I donne une comparaison entre les affaissements reels et
les affaissements calcules d'avance. Les valeurs de m et n, pour des affaissements

de 1,0, 0,9 et 0,8 pouce ont ete tirees des resultats des essais et la
resistance a ete calculee pour chaque pilier ä l'aide de l'equation (2). On a determine

l'affaissement probable pour le poids mort par interpolation entre Ies

resistances calculees pour les affaissements admis.
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Tableau I.

Dimensions

longueur largeur

Surface Rapport

P
A"

Pression

verticale

livres/
pied
carre

Resistance pour des affaissements de Affaissements

probables
calcules par
interpolation

Affaissements

mesures

pieds

Affaisse1.0"

| 0.9" 0.8" ments

Pilier
n 2225

m 3500
n 1940

m 3270
n 1675

m 2970

mesures

moyens

pieds pieds pieds
carres

P P
mA- + n

P P

m-A- + n
P P

mÄ + n pouces pieds pieds

extremite est
1 milieu
extremite ouest

166 9

9

1494 0.c234 2500 820 3045 765 2705 700 2375 0.84 0.070
0.061
0.980
0.060

0.073

extremite est

2 milieu
extremite ouest

166 149t 0.234 2380 820 3045 765 2705 695 2370 0.80 0.067
0.074
0.084
0.075

0.078

extremite est

o milieu
extremite ouest

166 8 1328 0.262 2330

2350

2550

2600

920 3142 860 2800 775 2450 0.76 0.064
0.074
0.078
0.066

0.073

extremite est

4 milieu
extremite ouest

166 7 1162 0.297 1040 3267

3050

975

770

2915

2710

885 2560 0.74 0.062
0.083
0-072
0.084

0.079

extremite est

5 milieu
extremite ouest

150 9 1350 0.235 825 700 2375 0.85 0.071
0.108
0.108
0.091

0.073

0.082

0.102

extremite est

6 milieu
extremite ouest

150 8 1200 0.263 920 3147 860 2800 780 2455 0.84 0.070 0.078
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La concordance entre l'affaissement des piliers et l'affaissement prevu en se

basant sur les essais de charge est suffisamment exacte pour justifier la valeur
des essais de charge bien executes. La seule discordance importante observee

pour le pilier n° 5 est ä attribuer principalement ä des difficultes d'execution,
en effet, la fouille fut inondee par suite de fortes pluies. Aux environs immediats
des fondations, le sol fut perturbe et, avant le betonnage, on a verse une couche
de gros gravier au-dessous de la fondation. La tendance de l'argile ä s'infiHrcr
dans les vides est probablement la cause du plus grand affaissement observe.

Passage sur voies de la rue Miller.

A la fig. 12 nous avons reporte les valeurs de m, n, Kx et K2 pour une serie
d'essais effectues par la Wayne County Road Commission en connexion avec la
construction d'un important passage sur voies ä la nie Miller ä Detroit. Les
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Fig. 12.

Resultats des essais de charge au passage sur voies de la rue Miller.

conditions du sol etaient quelque peu speciales et elles etaient critiques pour
l'execution des grandes constructions projetees. II a ete necessaire de construire
les fondations des piliers sur une couche d'argile rouge de 18 pouces seulernent;
au-dessous de laquelle se trouvait une couche d'argile bleue tres plastique s'etendant

jusquä la profondeur de 100 pieds.

Les essais ont ete effectues ä la hauteur de la couche d'argile rouge dans

l'espoir que l'action repartissante de cette couche de 18 pouces d'epaisseur suffirait

ä garantir l'appui de la charge appliquee. Les resultats de ces essais ont ete
tres instruetifs; ils ont indique deux limites de resistance, c'est-ä-dire deux points
critiques. La premiere limite de resistance critique est caracterisee par une faible
valeur de Kx pour un affaissement de 0,35 pouce. La petite valeur de Kt

(Kx —j represente la pression maxima que peut supporter le terrain sans
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que l'on poussi observer un affaissement continu. Les valeurs de m et n sont
respectivement 2800 livres/pied et 1350 livres/pied carre.

Lorsque l'on applique de nouvelles charges, la pression developpee augmente
tres lentement et reste ä peu pres constante et egale ä 2000 livres/pied carre
pour une importante valeur de l'affaissement; eile presente plutöt meme un
certain recul. L'effort de cisaillement perimetrique presente en meme temps
un fort aecroissement du ä la resistance au cisaillement de la couche superieure
d'argile rouge, ce qui fait ressortir l'excellente aptitude de la couche superieure
ä repartir la charge sur la couche inferieure. Le point critique est caracterise

dans ce deuxieme Stade par un maximum de K2 (K2 —J. L'accroissement

de la valeur de K2 est ä attribuer au fait que m croit plus rapidement que n,
ce qui montre la part de resistance qui revient ä l'effort de cisaillement
perimetrique. Le maximum de K2 et la decroissance des valeurs suivantes montrent
que cette resistance est detruite et que la plaque de charge est arrivee au point
oü eile commence ä penetrer dans la couche superieure.
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Affaissement des piliers du passage sur voies de la rue Miller.

Sur la base de ces essais on a construit 48 piliers avec semelles de fondation
reposant sur la couche d'argile rouge et exergant une pression totale de 1550
ä 1700 livres/pied carre. On a mesure les affaissements de quelques piliers apres
que les fondations des colonnes furent terminees. Les affaissements mesures

pour les nouvelles charges appliquees sont reportes ä la fig. 13. Les affaissements

prevus pour le poids mort et la charge utile sont egalement reportes. La
bonne concordance entre les affaissements mesures et les affaissements prevus
pour le poids mort semble montrer que la charge utile n'a que peu d'influence
sur l'affaissement. Nous avons egalement reporte l'affaissement moyen de

tous les piliers et les affaissements maxima et minima des differents piliers.
L'affaissement total moyen se monte actuellement ä 0,16 pouce; il est un peu
plus grand que l'affaissement de 0,15 pouce calcule pour le poids mort et un
peu plus petit que l'affaissement calcule pour la charge totale.

Les affaissements observes au cours des quatre dernieres annees peuvent etre

negliges car ils ne se montent qu'ä quelques centiemes de pouce; ils se trouvent
donc dans les limites d'exactitude d'un nivellement. D'autre part, les nivellements

reposent sur la moyenne d'un grand nombre d'observations et ils semblent
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montrer une legere tendance ä un aecroissement des affaissements, ce qui est
ä attribuer ä l'action de la charge utile. L'affaissement total auquel il faut
s'attendre sous l'action des charges utiles admises dans le projet, se monte ä 0,21
pouce.

Reservoir du Nord-Ouest.

Le troisieme exemple d'ouvrage dont les fondations ont ete projetees sur la
base des essais de charge est represente ä la fig. 14. Les fondations de ce reservoir

d'une capacite de 2000000 de gallons ont ete projetees d'apres une serie
d'essais de charge executes par le Departement of Water Supply de Detroit; ces
essais sont donnes ä la fig. 10. Le reservoir repose sur 20 colonnes uniformement
reparties sur le pourtour. La fondation est une dalle annulaire de beton arme,
de 21 pieds de largeur et 3 pieds d epaisseur. Le diametre exterieur de l'anneau
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Fig. 14.

Affaissement des fondations du reservoir de Nord-Ouest.

est de 101,5 pieds et le rapport du perimetre ä la surface est de 0,095. Les
fondations exercent sur le sol une pression de 4600 livres/pied carre ce qui.
suivant les resultats des essais de charge, devrait engendrer un affaissement
d'environ 0,17 pouce.

A la fig. 14 nous avons compare les resultats des mensurations de laffaisse-
ment de la construction en service avec les affaissements prevus. L'affaissement
est reporte sous forme de valeur moyenne des lectures faites aux 20 colonnes
et nous avons egalement indique les maxima et minima des differentes lectures.
La construction du reservoir fut terminee le 21 juin 1931 et le 19 aoüt 1931

il etait rempli. Le 20 octobre 1931 le reservoir n'etait que partiellement rempli
et on a pu observer un reeul de l'affaissement total qui peut etre considere

comme un reeul elastique. La charge effective varie de temps en temps et

depend du remplissage; ces variations se refletent dans les affaissements.
L'affaissement total moyen jusqu'en octobre 1932 ne s'est monte qu'ä 0.19 pouce
et ne depasse que de peu l'affaissement prevu. De 1932 ä ce jour on n'a pu
observer aucun nouvel affaissement. Le Department of Water Supply effectue

chaque annee des mesures d'affaissements sur tous les reservoirs et il n'a

pu determiner aucune Variation dans la hauteur des fondations de cet

ouvrage.
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IV° — Conclusions.
Nous avons voulu montrer par ce memoire que les essais de charge, lorsqu'ils

sont bien executes et interpretes sur une base raisonnable, fournissent non seulernent

des conclusions utiles mais encore des valeurs que l'ingenieur peut
directement employer pour la resolution de problemes pratiques. Nous sommes d'avis
que la science de la mecanique des terres doit developper et non pas empecher
la production d'instruments, de valeur vraiment pratique. Cette science ne
doit pas non plus egiarer le praticien par des theories compliquees de
physique des terres. Lorsqu'on peut satisfaire ä ces exigences, sans renoncer
ä une etude approfondie et aux principes de la mecanique des terres, il faut
y recourir. Lorsque par contre ces exigences conduisent ä des methodes stupides,
non basees sur un travail intellectuel, il ne vaut pas la peine de leur preter
attention.

Les problemes de fondations ne peuvent pas etre resolus par des formules de
validite generale. Le grand nombre de facteurs qui intervient dans la question
et la variete des conditions rencontrees rendent necessaire une etude speciale
de chaque probleme. Meme avec les methodes d'essai les plus satisfaisantes et
avec les theories les plus raisonnables d'interpretation des essais il est toujours
necessaire d'en etudier judicieusement l'application.

En ce qui concerne les essais de charge, leur application tres instructive dans
les exemples presentes, et dans d'autres cas encore, prouve clairement leur
utilite; cette methode a pu resister ä toutes les critiques dirigees contre ses

principes et son application. On a fait un serieux effort pour developper cette
methode et ses bases en les simplifiant le plus possible sans cependant en sacrifier
les principes. Cette methode semble etre actuellement la plus logique sur laquelle
les specialistes de la mecanique des terres et les ingenieurs constructeurs puissent
se mettre d'accord.

B. — Equation generale de l'affaissement d'une surface chargee.
Une equation generale representant la relation entre l'affaissement, la grandeur

de la surface portante et la charge a ete obtenue par integration de la deformation
du sol ä Finterieur du cone de pression. A la fig. 15 nous avons represente les
relations sur lesquelles repose cette equation generale. Le probleme comprend
une surface portante finie, admise comme un carre de cote b. L'elargissement
de la surface portante est represente par la tangente r de l'angle de repartition.
En admettant une repartition lineaire de la pression, la charge totale W se

repartit ä la profondeur h sur une surface dont la dimension des cotes est
(b -}- 2 rh). Nous avons combine une repartition rectangulaire avec une repartition
triangulaire parce que c'est la representation la plus satisfaisante de la repartition

des pressions. La distribution laterale de la pression verticale peut etre
consideree comme un phenomene perimetrique et cette methode permet de

separer d'une maniere appropriee les deux reactions differentes qui se

developpent. Si l'on admet cette repartition des pressions, la charge totale peut etre

representee par une pression uniforme equivalente agissant sur une surface dont
les cotes mesurent (b + rh) et dont la surface est (b -f rh).2
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A une profondeur quelconque, situee ä la distance y de la surface, un element

d'epaisseur dy est soumis ä une pression uniforme equivalente pr Le module de

compressibilite I peut etre defini comme la charge par unite de surface divisee

par l'affaissement ou comme la deformation

par unite d'epaisseur.

py _W/(b+ry)2I

dA

dA/dy dA/dy

A affaissement total en pieds

Wdy
"I(b + ry)2

C WdyJl(b + ry)2
Wf 1 fl[ r(b + ry)J0

Wh
I (b2 + brh)

(3 a)

Exprime par rapport ä la resistance p et au

rapport du perimetre ä la surface

pAh W pAA _ P 4 b(^ri)

rh SurfaceOberflache

r.
-4*,-.-t

H
^üiiLy^

UM

b+rh

Fig. 15.

Distribution des pressions et des

affaissements sous une surface
chargee.

En introduisant

¦ Kj et
rh
4

KlP

K,

1+K2
(3)

L'equation (3a) est une Solution generale etablie d'abord par C. C. Williams.1
Sous cette forme eile est soumise ä quelques restrictions car eile contient les

grandeurs r, h et I qui ne peuvent pas etre mesurees directement dans la

pratique. II est necessaire d'exprimer la relation generale de l'affaissement
ä l'aide de grandeurs qui peuvent etre mesurees dans les essais. On peut le
faire en introduisant les deux coefficients de resistance du sol K1 et K2 en
utilisant l'equation (2) pour exprimer leur relation. L'equation (3) est une
expression generale qui donne la relation entre l'affaissement, le rapport du

perimetre ä la surface et la resistance. Pour montrer la relation qui existe

entre l'equation lineaire (2) et l'equation (3) il suffit de considerer l'affaissement

1 C. C. Williams: The Science of Foundations

of Civ. Eng., vol. 93, 1929, p. 309.

Its Present and Future, Trans. Am. Soc.
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A comme constant et d'exprimer la resistance par le rapport du perimetre
ä la surface.

P^

AKlP A + AK2

AK, P A
P -KTX + Ki

p mx + n (2)

AK2 A
m TT~ n K

Kx — et K2 — (coefficients de resistance du sol).

L'equation (3) ne contient que les deux coefficients Kx et K2 ä part les
variables: charge, affaissement et rapport perimetre-surface. L'equation (2)
montre que les valeurs Kx et K2 sont exprimees en fonetion de A, m et n,
qui eux-memes peuvent etre tires des essais de resistance. Dans l'interpretation
des essais, m et n ont ete determines pour chaque affaissement donne et l'on
constate que Kx et K2 sont constants pour les memes conditions. Les valeurs
de m et n sont differentes pour differents types de sol et pour differents degres
de charge. Les coefficients K± et K2 varieront egalement avec m et n et ils
sont ainsi les coefficients qui expriment les proprietes essentielles du sol
considere; c'est en se basant sur les coefficients que l'on peut determiner d'une
fagon definitive le comportement du sol pour differents degres de charge.
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Etude geophysique basee sur les courbes wattmetriques
obtenues dans l'essai de forage.

Bodenphysikalische Untersuchungen mit Hilfe von
Bohrversuch *Wattkurven.

Geophysical Examination by Reference to Curves
of Boring Wattage.

A. Pogäny,
Ingenieur, Professor an der höheren Staats-Gewerbe-Schule, Krakow, Polen.

Deux methodes permettent d'etudier les sols:

1° L'etude sur le terrain,
11° L'etude en laboratoire des eprouvettes de terre.

/° — L'etude sur le terrain.

L'etude la plus simple du terrain est certainement l'essai de charge qui,
cependant, ne fournit pas des resultats sur lesquels on puisse entierement se
baser.1 Contrairement ä ce qui se passe en realite, l'essai de charge ne dure que
tres peu de temps, la charge agit d'une maniere tout-ä-fait speciale et la surface
de charge a une forme et une grandeur tout-ä-fait particulieres. Les resultats
acquis de la sorte ne sont pas directement valables pour la pratique2 car il
n'existe aucune loi simple de similitude pour les influenoes dont nous venons
de parier. En outre, l'essai de charge ne livre qu'une constante de la geophysique
qui, en general, ne suffit pas pour determiner avec exactitude süffisante les

phenomenes d'affaissement du sol. Terzaghi1) cite des cas oü l'essai de charge
donnaifc un affaissement de 1 cm alors que l'affaissement de la construction
a atteint 1 m. L'essai de charge ne suffit donc pas pour estimer l'affaissement
probable de l'ouvrage parce qu'il ne fournit pas des donnees assez precises.

Pour prevoir exactement les affaissements et les contraintes du sol il est
necessaire de determiner plusieurs constantes geophysiques. II est assez simple
de prelever sur le chantier des eprouvettes de terre intactes et cela ä toutes les

profondeurs. A ce point de vue les essais de laboratoire presentent des
inconvenients car les eprouvettes peuvent trop facilement etre deteriorees ou modifiees
en cours de transport (humidite, pourcentage de pores, etc.).
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Les methodes les plus connues d'etude du terrain sur le chantier sont:
1° La methode suedoise du cone,
2° La methode de sondage par forage,
3° La methode d'essai de Kögler,
4° La methode d'essais dynamique de Hertwig.

1° La methode du cone ne permet qu'un contröle approximatif de la nature
du sol et n'est utilisable que dans les terrains ä strueture tres fine. Lorsque
les grains sont gros, le cone cesse immediatement de penetrer.3 Sur les grands
chantiers on a essaye d'employer l'essai de compression sur eprouvettes placees
dans un cylindre rigide. On utilise cette methode pour comparer la resistance et
la deformation d'eprouvettes prelevees ä differents endroits et sur differentes
couches. Ce procede permet d'eviter les investigations coüteuses et compliquees
mais eile ne convient pas aux investigations effectuees sur le chantier.

2° La methode de sondage par forage4 consiste ä enfoncer dans le sol un
foret helicoidal. La tige de sondage est soumise ä une charge constante qui peut
atteindre 100 kg. Cette methode est une combinaison de l'essai de forage et de
l'essai de charge. On mesure le nombre de tours, la grandeur de la charge et la

penetration. Le flambage et le flechissement de la tige, ainsi l'obliquite de

l'appareil, peuvent facilement etre cause d'erreurs; cette methode ne fournit
donc aucun resultat satisfaisant et ne permet d'ailleurs qu'une investigation
superficielle du sol. Par contre, cette methode convient tres bien au contröle de
la disposition des couches, ä la determination du degre d'humidite et de degra-
dation et ä la determination du niveau des eaux souterraines.

3° Kögler utilise deux appareils pour ses essais, une presse triangulaire avec
sabots et un Systeme en caoutchouc sous pression pneumatique. Pour les deux
appareils, la pression est exercee dans le sens horizontal. Jusqu'a present on
ne connait que mal la relation fonctionnelle entre les composantes verticales et
horizontales.

4° La methode dynamique de Hertwig5 fournit un bien meilleur apergu des

conditions physiques du sol. On peut determiner les nombreux coefficients en
variant la frequence et l'intensite. On peut executer les investigations dans toutes
les directions et ä toutes les profondeurs, ces essais embrassent donc une beaucoup
plus grande partie du sol que les essais de charge statiques. L'emploi de cette
methode dans Ia pratique exige un grand nombre de resultats d'essais qui fait
encore defaut ä l'heure actuelle. L'hypothese de Hertwig disant qu'il existe une
relation fonctionnelle simple entre la constante elastique et l'affaissement
(respectivement la resistance) doit etre exacte. En outre, la methode dynamique, pour
autant qu'elle est exactement etablie, fournit des resultats beaucoup plus exacts

que la methode statique car les deformations sont beaucoup plus grandes (80 fois
plus grandes par exemple).

11° L'etude des echantillons au laboratoire.

Pour effectuer des essais de laboratoire, il faut avant tout posseder des echantillons

intacts du sol ä etudier. Ces echantillons doivent provenir de tous les

points et de toutes les profondeurs du sol de fondation dont il faut determiner
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les constantes physiques. Le travail ä effectuer sur le chantier consiste donc
ä prelever systematiquement et precautionneusement des echantillons du sol,
ä faire une esquisse de la Situation, des profils en long et en travers et ä faire
des trous et des forages pour determiner l'epaisseur des couches et le niveau
des eaux souterraines. La determination des constantes physiques au laboratoire
correspond ä l'etude generale des materiaux dans les laboratoires d'essais.

Parmi les methodes citees pour
la determination des constantes du
sol. j'ai choisi l'essai de forage.
On sait que dans l'etude des
machines agricoles on a recherche la

relation qui existe entre la forme des

machines et les constantes du sol.s

Dans mes investigations, j'ai attache

la plus grande importance ä la
determination des constantes du
sol, non seulernent dans les couches

superieures, mais ä toutes les
profondeurs qui entrent en ligne de

compte. L'appareil d'essai etait une

perceuse verticale ä commande se-

paree ä cote de laquelle etait monte
un tableau d'instruments de mesure
transportable (voltmetre et amperemetre

avec wattmetre enregistreur)
(fig. 1). La perceuse avait ete
construite pour travailler le metal; eile

peut travailler ä 40, 4(5 et 254
tours avec vitesse d avancement de

27,5 72

254
e

254

•r^fi
11

-

|&b"dE >^«

S

\ou s avons employe Fig. 1.

des forets ä metaux cylindriques,
de differents diametres, des forets helicoi'daux ä travailler le bois et differents

systemes de forets pour la terre. Les essais de forage ont ete executes
partiellement sur le chantier et partiellement au laboratoire. Les echantillons
non perturbes et places dans des caisses de 10 X 10 X 30 cm ont ele les
suivants:

a) echantillons naturels preleves sur le chantier dans differents types de

sols: sable (seme, secoue, sec, mouille, soumis ä differentes pressions),
sable limoneux avec differents pourcentages de sable, differentes plaslicites
et soumis ä differentes pressions.

b) echantillons artificiels avec couches de sable et de limon.

Au cours du forage, le wattmetre enregistreur releve les courbes wattmetriques;
les abscisses sont proportionnelles ä la puissance utilisee, les ordonnees ä l'avan-
cement. Un grand nombre d'investigations nous a permis de tirer les conclusions
suivantes:
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1. Chaque type de terrain presente, pour le meme appareil de forage, le

meme nombre de tours et la meme vitesse d'avancement, une courbe
wattmetrique caracteristique, dependant de l'humidite, respectivement de la

plasticite de l'echantillon.
2. La Variation de porosite modifie la courbe wattmetrique.
3. L'influence de la porosite et de la plasticite est plus grande pour un petit

nombre de tours que pour un grand.
4. La Variation de l'humidite joue un plus grand role avec les tarieres ä large

spire qu'avec les forets helicoi'daux et cylindriques.
5. Pour les sols sablonneux, la courbe wattmetrique est reguliere avec les

tarieres ä large spire, pour les sols plastiques eile croit fortement,
d'une fagon inversement proportionnelle au coefficient de plasticite
(%• 4).

V
> __.

t
atz

Fig. 2.

Diagramme wattmetrique d'un essai de

forage dans un sol constitue de couches

de densite et de porosite differentes.

Fig. 3.

Diagramme wattmetrique d'un essai de

forage dans un sol constitue de couches

d'humidite differente.

6. La courbe wattmetrique donne avec d'autant plus d'exactitude les con¬
ditions locales que le foret est plus petit. Pour augmenter l'exactitude
de l'investigation des conditions physiques, il suffit de construire de petits
instruments de forage.

7. Plus le sol est uniforme et regulier, meilleurs seront les resultats obtenus

(les erreurs sont frequentes pour le gros sable et le gravier) (fig. 5 et 6).
8. Dans les investigations faites sur le chantier, il faut vouer toute son

attention ä la tige sur laquelle est fixe le foret. Pour atteindre de grandes
profondeurs on a besoin dune longue tige qui est soumise au danger
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de flambage, ce qui fausse la position de la tariere. La courbe
wattmetrique monte fortement dans ce cas et donne une fausse idee des

conditions reelles.

1

_ V

Fig. 4.

Diagramme wattmetrique d'un essai

de forage avec tariere ä large spire
dans un sol limoneux.

9. Pour la determination d'une constante physique donnee, il faut employer
le foret le plus sensible ä cette propriete physique. II faut egalement choisir
le nombre de tours et la vitesse d'avancement les plus appropries. Ce n'est

qu'un grand nombre d'essais qui permettra de determiner le foret, le

nombre de tours et la vitesse d'avancement qui foumissent les meilleurs
resultats dans un cas donne. Les investigations faites par moi jusqu'a ce

jour permettent cependant d'affirmer que certains types de forets sont tres
sensibles ä certaines proprietes physiques alors que d'autres ne le sont pas
du tout.

—=—¦—i-

Fig. 5.

Diagramme wattmetrique d'un essai de

forage dans un sol constitue de couches

de limon, de tourbe et de sable.

TZ
H
IL

B

L

c

j iFig. 6.

Diagramme wattmetrique.
A: sable artificiellement tasse.

B: sable artificiellement meuble,
C: sable ä l'etat naturel.

10. Pour eliminer des resultats des essais la faute due au frottement de la tige
de forage il faudrait enlever la tariere apres chaque essai, laisser tourner
la tige seule, mesurer ainsi la courbe wattmetrique et tenir compte de ces
valeurs dans l'analyse de la courbe wattmetrique fournie par l'essai de

forage.



880 VIII 6 A. Pogänv

Mes investigations montrent clairement et sans equivoque que cette methode
convient tres bien ä la determination sur le chantier des constantes physiques
du sol. Pour obtenir une certaine base pour analyser avec sürete süffisante les

courbes wattmetriques de l'essai de forage il faut executer en laboratoire un
grand nombre d'essais paralleles et il ne faut pas seulernent controler les echantillons

ä l'aide de l'essai de forage mais encore ä l'aide d'autres methodes connues.
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Determination experimentale du coefficient
de permeabilite.

Experimentelle Bestimmungen des Durchlässigkeits*
Koeffizienten.

Experimental Determination of the Coefficient of Permeability.

M. Buisson,
Ingenieur E.P., Chef du Service de Contröle des Constructions immobilieres au Bureau Veritas, Paris.

La connaissance du coefficient de permeabilite est necessaire dans tous les

calculs relatifs ä la vitesse des tassements, ä l'ecoulement liquide au travers des

fondations des barrages, etc.
Generalement, dans le cas des sols argileux, le coefficient de permeabilite est

determine par deux methodes dues ä Mr le Professeur Terzaghi; la methode
directe. dans laquelle on utilise un montage special de l'eudometre, et la methode
indirecte ainsi appelee parce que le coefficient K est deduit de l'observation de
la courbe de tassement, ä l'eudometre egalement.

La methode directe consiste ä soumettre le sol une fois consolide ä une certaine
pression hydrostatique produite par une colonne d'eau (de 50 cm environ de
hauteur, et de section s). Si r^ est la hauteur initiale de la colonne et H2 la

hauteur au temps t, 2h la hauteur de l'echantillon dans l'eudometre, S la section
de l'eudometre, le coefficient de permeabilite Kl est donne par la formule:

v 2sh 1 Hx
K^-^.-pLog.nep.- (1)

On effectue la correction de temperature pour ramener le coefficient ä 10° centi-
grades.

La methode indirecte consiste ä observer la courbe de consolidation, ä separer
sur cette courbe la partie voisine de l'origine pendant laquelle eile est une parabole.
Si Ae est la Variation d'inidice des vides, Az le tassement observe pendant le

Ae
temps t, a le coefficient de compressibilite =t~ > Ap la pression complementaire

appliquee apres consolidation sous pression pQ, le coefficient K2 est donne par
Az2 Az2

2 4-Ap^at 4-Ap-Ae-t y)

Quelques difficultes sont rencontrees dans la methode indirecte: On resoud
facilement certaines d'entre elles: par exemple on observe souvent un affaissement
fini instantane apres quoi la courbe d'affaissement prend l'allure parabolique.

56
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II est facile de determiner le sommet de la parabole par la methode classique. On
peut aussi en portant en ordonnees le carre des affaissements et en abscisses les

temps, obtenir une droite ayant une certaine inclinaison. Par contre, dans
certains cas, la courbe relevee n'est pas une parabole ou une droite suivant l'echelle
d'ordonnees et alors la methode ne peut donner une certaine approximation que
si t est assez faible; mais la methode manque alors de precision.

La comparaison des resultats obtenus par les formules 1 et 2 fait apparaitre de
tres importantes differences entre Kx et K2 lorsque, et c'est souvent le cas, on se

borne ä observer H2 au bout d'un certain temps t, determine uniquement par la
possibilite de faire une lecture precise.

p

Filter

Causes des divergences observees. —
Elles resultent de deux faits:
1° La formule 1 est basee sur la loi de Darcy qui suppose un regime permanent

dans toute l'epaisseur du sol. Or, en general la mesure de H2 est effectuee alors

que le regime permanent n'est pas etabli. En effet, l'augmentation brutale de

pression de 0 ä H1 se transmet entierement ä l'eau de l'echantillon. Mais comme
la pression ne peut que rester nulle ä la partie superieure, il s'ensuit qu'au bout
d'un temps tres petit, le gradient hydraulique entre l'eau de l'argile (ä la pres¬

sion Hx) et l'eau exterieure (ä la pression 0) est
tres grand. Par la suite, la pente hydraulique tend
ä decroitre lentement suivant le processus indique
ä la figure 1.

Au debut de l'operation, la vitesse de l'eau est
donc plus grande qu'ä la fin, et la permeabilite
apparente est donc plus grande.

Soit q la quantite d'eau ayant traverse la
surface de l'argile au temps t (cette quantite est
la meme ä la face inferieure et ä la face
superieure; d'ailleurs aucun gonflement n'est constate).

Soit e rindice des vides; H1? la pression appliquee

que nous considererons comme constante
dans l'operation, si y est la densite de l'eau,
K le coefficient de permeabilite c, le coefficient

de
a le coefficient de compressibilite egal

mmsmsnsm

Filter
Filtre

I

I

Fig-1.
Distribution des pressions hydrauliques

ä 1'interieur d'une couche

d'argile de t 0 ä t= oo.

de consolidation
K

ya(l -fe)
2h la hauteur de rechantillon.

T • i dq
La vitesse de passage soit -r:

dq_K
dt "~7

eile tend vers la valeur limite du regime permanent

7" 2h
qui resulte de la loi de Darcy, pour t infini.

dp-

est donnee par la serie de Fourier suivante:

•ir(2+?e H-
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II est facile de voir que, dans le cas d'argiles dont le coefficient de consolidation

c est souvent de l'ordre de 10~3 le regime n'est pratiquement etabli eme

24 heures environ apres le debut de l'essai.

Les mesures effectuees en ne tenant pas compte de cette consideration sont
donc entachees dune erreur qui est d'autant plus importante que la pression
hydraulique est elle-meme importante, car les valeurs determinees par la
formule (1) augmentent beaucoup avec Hv Ce qui precede justifie dans une certaine

mesure la methode indiquee primitivement par Mr le Professeur Terzaghi; la

pression hydraulique etait en effet de 50 gr/cm2; de ce fait les ecarts ne sont pas
tres considerables entre les coefficients obtenus, lorsque t varie. En effet, pour
obtenir une lecture suffisamment precise, etant donne la faible quantite d'eau

penetrant dans le sol, on est alors oblige d'attendre assez longtemps de lelle
sorte que le regime est sensiblement etabli au moment de la lecture. Par contre
l'erreur devient tres considerable des que la pression hydraulique est augmentee,
ce qui a ete fait par certains experimentateurs pour reduire la duree de l'essai.
Les figures 2 et 3 montrent comment varie le coefficient K calcule suivant la

formule (1) en fonetion du temps et en fonetion des pressions hydrauliques Hv
Elles montrent que la duree d'etablissement du regime est sensiblement la m^rne

quelle que soit la pression hydraulique.
Si on veut conduire l'operation plus rapidement, ce qui necessite une pression

hydraulique plus forte pour obtenir une lecture precise on peut utiliser l'integrale

de Cauchy: eile donne un resultat pratiquement exact tant que \t ^TTV
Avec c 10~3 t doit etre inferieur ä 40 minutes. En partant de cette integrale
on demontre que la quantite d'eau ayant penetre dans le sol est donnee par la
formule: 28X3^7

q
T Vnc

L> ou Ko rtoxT« / r puisque c j- r (6)
34aS2H21t(l + e) l 4 ya(l-fe) w

Cette formule ne contient plus 2h puisqu'on se place avec l'integrale de Cauchy
dans des conditions telles que l'epaisseur n'intervient pas. Puisque q s

/TT Tl N 1,1 • rr
7TS2 (Hl H,)2Y

(Hi — H2) on eu deduit K3 =4aS*H»1(l+e)t'
Les comparaisons effectuees montrent que cette methode ne donne pas de

bons resultats car les echantillons ont toujours une epaisseur trop faible.

Plusieurs faits semblent cependant etablis: La duree pratique d'etablissement
du regime est d'autant plus longue que le coefficient de permeabilite est plus
faible (cette duree est pratiquement de 1 ä 2 heures lorsque K est de l'ordre de

10~G cm/min et de un jour lorsque K est de l'ordre de 10~7 cm/min. Le
coefficient de permeabilite trouve au debut de l'essai est souvent plus de 10 fois plus
grand que le coefficient final et ceci est naturel, d'apres ce que nous avons vu
plus haut. Certains pensent pouvoir attribuer ce phenomene au colmatage.

Nous ne sommes pas de cet avis, car s'il en etait ainsi on ne devrait pas
trouver les memes resultats lorsque l'on abaisse la pression ä zero, et qu'apres

56*
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avoir attendu que les pressions hydrauliques interieures s'egalisent, on recom-
mence l'essai. II semblerait en effet invraisemblable que le phenomene de

colmatage ne soit pas permanent.
2° La deuxieme cause de divergence entre les resultats obtenus par les deux

methodes resulte du fait que le coefficient final de permeabilite varie quelquefois
d'une fagon tres sensible avec le

gradient hydraulique, pour une
meme valeur de la pression de
consolidation.

D'une facon generale, le
coefficient de permeabilite croit avec
le gradient hydraulique surtout aux
faibles pressions hydrauliques. Des
anomalies sont constatees et la
cause de ces phenomenes demeurc
encore obscure. Puisque, au cours
des essais ä l'eudometre les courbes
de consolidation servant ä la
determination indirecte de K, sont
obtenues au moyen de surpressions
egales ä la charge anterieurement
appliquee pour les charges infe-

'togt(mm) rieures ä 3 kgs/cm2 et 1/2 fois la
charge anterieurement appliquee
pour les charges superieures, la

pression hydrodynamique est d'un
ordre de grandeur tres superieur
ä celle de 50 gr/cm2 servant
habituellement ä la determination
directe de K. II en resulte que
dans certains cas, le coefficient de
permeabilite direct doit se trouver
trop faible. Comme le coefficient

(*oogr obtenu directement sans attendre
1'etablissement du regime est tropr eleve, les deux erreurs peuvent se

compenser, et il arrive en effet
assez frequemment que les deux
coefficients obtenus comme il est

d'usage dans beaucoup de laboratoires

coincident. L'expose precedent

permet de comparer d'une
facon plus precise les coefficients
direct et indirect de permeabilite.

Les resultats obtenus jusqu'a ce jour sont tres encourageants. Certaines
differences semblent neanmoins subsister. Cependant les ecarts constates ont ete
considerablement reduits dans beaucoup de cas. Les differences trouvees entre

Sol suivant la de Darc\.

2.

TO7

400gr

logt
100 1000

Sol ne suivant pas la loi de Darc>.

Fig. 2 et 3.

Valeur du coefficient de permeabilite en fonetion
du temps, sous diverses pressions hydrauliques.

La pression appliquee est constante.
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le coefficient rapide et le coefficient final permettent de mieux comprendre le
mecanisme du phenomene secondaire de consolidation. Tout concourt, dans l'essai
de compression ä l'eudometre ä amener une diminution du coefficient de
permeabilite. Au fur et ä mesure de la consolidation, la pente hydraulique diminue
dans de tres fortes proportions, de teile sorte que le coefficient de permeabilite
diminue.

600
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200
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££

log K

1x10-

Fig. 4.

Valeur du coefficient de permeabilite reel (ä regime constant) en
fonetion de la pression hydraustatique, la pression appliquee restant
constante dans chaque cas. Les sols N°. I et II suivent la loi de

Darcy, mais non les autres.

Cependant le fait que la courbe de consolidation peut effectivement etre assi-
milee ä une parabole, tout au moins au debut de la consolidation, montre que,
pendant cette periode au moins le coefficient de permeabilite reste sensiblement
constant. Ceci prouve que le coefficient de permeabilite n'augmente pas d'une
fagon continue avec la pente hydraulique mais tend vers une constante. C'est
du moins ce que nous avons pü constater dans un certain nombre de cas. II
semble que les questions relatives ä la permeabilite devraient faire l'objet d'in-
formations complementaires. C'est ce que nous essayons de faire.

La mesure directe de la permeabilite se fait actuellement de la fagon suivante
au laboratoire du Bureau Veritas:

On mesure la quantite d'eau ecoulee en fonetion du temps au moyen d'un index
en mercure se deplagant dans un tube calibre et gradue horizontal. La pression
est maintenue constante au moyen d'un reeipient de tres forte section qui peut
lui-meme etre mis sous pression. Si le regime permanent n'est pas etabli lorsque
l'index atteint l'extremite du tube gradue vers l'eudometre, un dispositif permet
de le faire deplacer rapidement en sens inverse sans que la pression change meme
momen tanement.

Conclusion.

Le coefficient de permeabilite ne peut etre etabli avec certitude que si le regime
permanent est etabli. La duree d'etablissement de ce regime est d'autant plus
grande que le coefficient de permeabilite est plus faible. Dans certains cas. le
coefficient de permeabilite augmente avec la pression hydraulique.
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Charges de rupture du sol sous les fondations.

Bruchlasten des durch Fundamente belasteten Bodens.

Breaking Loads on Subsoil Below Foundations.

M. Buisson,
Ingenieur E.P., Chef du Service de Contröle des Constructions immobilieres au Bureau Veritas. Paris.

II s'agit dans ce qui suit des ruptures d'ensemble qui se produisent dans les
sols compacts.

Dans des cas particuliers importants, on a pu exprimer d'une fagon simple les
tensions principales dans le sol, suppose isotrope, elastique indefini et limite par
le plan horizontal, en partant de la theorie de Boussinesq qui correspond ä la
distribution n 3 de Mr Fröhlich. Tel est le cas de la bände de largeur finie
et de longueur indefinie chargee uniformement qui a pour limite le cas du derni-
plan charge uniformement.

Les trajectoires des tensions principales sont bien connues; ce sont des hyper-
boles et des ellipses orthogonales dans le premier cas, des paraboles orthogonales
dans le deuxieme. Dans le premier cas les extremites de la bände sont les foyers,
dans le deuxieme cas, la limite de la partie chargee est le foyer de la parabole.

La limite de la zone plastique est definie par la condition de rupture bien

connue

2i^?=Oi + ö.8ill9

oü öx et ö3 tensions principales extremes sont exprimees en fonetion des
coordonnees; cp est l'angle de frottement. Les trajectoires de rupture sont les isoclines

TT CD

de ces hyperboles et de ces paraboles, coupant ces courbes sous l'angle •—¦ — -~-.

Dans le cas des hyperboles, il s'agit de courbes ayant l'allure de spirales et dont
l'etude analytique est difficile. Mais dans le cas des paraboles, il est facile de voir
que les isoclines sont aussi des paraboles, ayant pour foyer la limite de la partie
chargee, et dont l'angle de Taxe a\ec la verticale est justement egal ä l'angle cp

Ce resultat est important car il permet de determiner les conditions de rupture
d'un sol sableux ou ooherent sous un mur de quai ou un mur de soutenement.
En effet, on determine facilement l'abscisse de l'intersection de la zone plastique
et de Thorizontale.1

1 Fröhlich: Druckverteilung im Baugrunde, Vienne 1934, J. Springer.
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(1 — sin cp)

.cp

887

(1)

q est la charge unitaire, y la densite apparente.
D'apres les essais de l'auteur le mur est en etat d'equilibre instable lorsque

la courbe de rupture extreme passe par le point d'intersection de la resultante
des forces agissant sur le mur et de la base du mur. Si on suppose que la densite

^'^^Vv-gv^'J.^xk.vr-i.JU

w.

IHill* \

Fig. 1.

du mur est egale ä la densite du sol la valeur de la charge unitaire de rupture
supposee uniformement repartie est:

_ 7ryb(l+sincp) sin cp

4— (l_sincp)2 W

oü b est l'abscisse d'intersection de la resultante et de la base par rapport au
pied du mur.

On peut egalement determiner par la meme methode la longueur minimum
des palplanches d'un mur de quai, ou d'une enceinte.

Dans le cas d'un sol argileux ayant une resistance au cisaillement egale ä t0,
la charge limite est:

16to 1 + sin cp L
+ tg*_cp\

coscp \ V2
dans le cas du 1/2 espace plan charge uniformement, alors que la condition de
formation d'une zone plastique est

:tt0
q

cos cp

Ces resultats peuvent etre etendus en s'appuyant sur une constatation
experimentale qui est la suivante: Les trajectoires de rupture mises en evidence au cours
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d'essais en surface notamment ceux indiques par Krey2 sont sensiblement des

cercles concentriques dont le centre est facile ä determiner: II se trouve ä l'intersection

de la droite inclinee de cp sur la verticale passant par le pied du mur et
d'une droite passant par le point le plus eloigne de la semelle, d'oü emane une
trajectoire de rupture (fig. 2). Cette droite fait avec l'horizontale un angle de

9— — -^-. Elle est en effet perpendiculaire ä la droite faisant — -avec la

verticale et qui est tangente ä la courbe de rupture, car en ce point la tension

principale est verticale si on neglige le frottement sur la base. On voit que cette
construction est la consequence du resultat trouve pour la parabole precedemment.
et cela est naturel, car au voisinage de la fondation l'influence des points voisins

n'est sensible que pour les points vus du point
considere, sous un angle inferieur ä 50° avec la
verticale. La construction revient ä remplacer la
parabole par un cercle qui lui est tangent ä son

point d'intersection avec l'horizontale.
La meme construction a ete verifiee par l'auteur

et offre une bonne approximation dans le cas du
modele reduit d'un mur de quai sur cavalier

(fi*3)-.
A vrai dire dans le cas d'une charge superficielle,

de surface finie, la partie extreme de la courbe s'eloigne quelque peu du cercle,
et se rapproche davantage de sa tangente. On constate que, pratiquement l'angle

&JT^

'%

Fig. 2.

de la courbe avec l'horizontale est superieur ä
JT ~ que theoriquement il devrait

£ 22*30

^. >

Fig. 3.

avoir. Puisque, theoriquement comme pratiquement les courbes de rupture les

plus longues emanent des deux extremites de la zone plastique, on peut sans

grave erreur (et celle-ci ne peut etre que favorable ä la securite) poser que l'inler-

2 Krey: Erddruck, Erdwiderstand, 4e Edition, p. 269 et suhantes.
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section du cercle de rupture defini precedemment, et de l'horizontale coincide avec
celle de la limite de la zone plastique avec l'horizontale qui est

f Tty sin cp

dans le cas de la bände indefinie. Dans ces conditions on est sür que les
conditions de rupture sont realisees tout le long de la courbe. Si on considere que
la rupture est atteinte lorsque la trajectoire circulaire emane du centre dc la
bände l'abscisse d'intersection de ce cercle avec 1 horizontale est x 2b (l-sincp)

En egalant les deux valeurs de x, on obtient dans le cas de la bände indefinie
et d'un sol sableux charge superficiellement:

nyb sin cp (1 4- 2 sin cp) (3 + 2 sin cp)

qi"~ 2(1— shTcp)
* W

Si la trajectoire de rupture extreme est supposee emaner de l'extremite, on

2 riyb sin 9 (1 + 2 sin cp) (3 + 2 sin cp)

q' ~' 1 - sin c? ^'
Dans le cas d un sol coherent de resistance au cisaillement t0 avant chargement,

la charge de rupture provoquee par un chargement rapide est alors:

4 [j + (1+sincp)
°[c * 0 To (5)

1 + 2 sin cp

dans la 1° comme dans la 2e hypothese; eile ne depend pas de b.

Puisqu'on connait la charge de rupture sous la bände indefinie on peut en
deduire approximativement la charge de rupture dans le cas d'une surface de

chargement carree ou circulaire puisque les tensions ä l'aplomb de la verticale
du centre sont environ 1/2 de celles existant sous l'axe de la bände de meme

largeur. D'une fagon tres approchee, il suffirait donc de changer — en r et la

charge de rupture serait dans les memes hypotheses que precedemment:

TTyr (1+2 sin cp) (3 + 2 sin cp) sin cp ,_N
^2 1 — sin cp

v J

4 :iyr (1+2 sin cp) (3 + 2 sin cp) sin cp /g-\q o — —— - m \ /1 1 — sin cp

Mais, par une autre voie, l'auteur a montre que, dans le cas du carre, la charge
de rupture peut etre exprimee approximativement de la fagon suivante en fonetion

de a demi-longueur du cote du carre:

2 ;rya sin cp (1 + sin cp) (1 + 2 sin cp) (3 + 2 sin cp)

q3_ 3(l-sincp) (7>

ou _ 8 :rya sin cp (1 + sin cp) (1 + 2 sin cp) (3 + 2 sin cp)

q3_ 3(l_sincp) {i}
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Pour arriver ä ce resultat, on recherche une expression approchee de rabscisse
d'intersection de la zone plastique avec le plan horizontal dans le cas d'une surface
chargee voisine d'un carre et on legale ä 2b (1 + sincp), abscisse d'intersection
avec le plan horizontal du cercle de rupture passant par le centre.

On voit que:
qs 4(1 +sincp)
qi *

pour cp 30° on a:

qi

Pour des valeurs differentes de cp, le rapport ne s'en ecarte pas beaucoup de

teile sorte que l'approximation faite precedemment est justifiee.
La methode de l'auteur rend particulierement simple la recherche des

conditions de rupture dans des cas oü les methodes actuelles sont defaillantes ou
tres longues. L'un des defauts essentiels des methodes employees pour le

calcul dc stabilite des murs de soutenement est l'application de l'hypothese de
Navier aux sols.

Elle s'ecarte des methodes donnant pour resultat des exponentielles dans les
formules de rupture, car celles-ci sont toutes basees sur des formes de surfaces
de rupture en spirale logarithmique ayant pour centre le bord de la surface de

chargement. Ceci ne parait pas etre en aecord avec l'experience, car on a dejä
pü montrer que, dans le cas des essais de Krey, les surfaces de rupture sont
sensiblement des cercles concentriques dont le centre a la position indiquee.

Des essais et verifications sont en cours, ils feront l'objet de compte-rendus
speciaux qui seront publies ulterieurement.

L'auteur expose en detail les questions resumees brievement ci-dessus dans des

articles devant paraitre prochainement dans la revue „Travaux".3

3 Parus entre-temps: Travaux N°. 46, oct. 1936, N°. 48, dee. 1936, N°. 51, mars 1937.
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Resistance des terrains.

Tragfähigkeit des Baugrundes.

Resistance of the Ground.

A. Caquot,
Professeur ä l'Ecole Nationale des Ponts et Chaussees, Paris.

L'etude de la resistance des terrains a fait dans ces dernieres annees de tres

grands progres, et cette etude permet des ä present de concevoir et de realiser
avec toute securite des travaux qui n'auraient pu etre termines auparavant qu'avec
des tätonnements nombreux ou avec des dispositions lentes et coüteuses.

C'est ainsi que nous avons pu construire rapidement des fondations sommaires
tres profondes, et arreter ä peu de frais des glissements extremement importants
de couches geologiques qui se produisaient ä la suite de travaux de terrassements.
II nous a suffi de realiser fidelement les conditions mecaniques auxquelles le
calcul nous avait conduits.

Dans tous les cas, nous avons prealablement, en partant des caracteristiques
experimentales du sol, analyse avec grand soin les contraintes en toutes directions
et pour chaque point du massif de terrain dont l'equilibre etait essentiel ä la
construction.

II n'est pas süffisant, en effet d'etudier l'equilibre d'une surface de glissement
fixee ä priori, mais il faut s'assurer qu'il existe partout un Systeme general de
contraintes compatible avec la stabilite.

Pour determiner les conditions de l'equilibre nous disposons tout d'abord des

lois physiques experimentales auxquelles obeissent les glissement dans 1'interieur
des terrains.

Ces lois elementaires sont celles qui ont ete formulees au dix-huitieme siecie

par le physicien Coulomb, et qui ont encore ete verifiees tres recemment par un
grand nombre d'experimentateurs en tous pays.

Nous pouvons connaitre aujourd'hui pour tous terrains la valeur des deux
variables des lois de Coulomb, le frottement d'une part, la cohesion d'autre part.

Ces deux valeurs ne sont pas des invariants relatifs ä une nature de terrain
donne, mais dependent essentiellement de la grandeur et de la duree des
contraintes agissant sur ce terrain.

C'est ä Terzaghi et ä ses eleves que nous devons les methodes experimentales
qui nous ont donne les premiers renseignements suffisamment exacts pour
calculer avec securite l'ensemble des equilibres limites.
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Nous concevons aujourd'hui tous les terrains de faible resistance comme un
complexe forme de deux elements, de grains solides d'une part, et d'eau
interstitielle d'autre part.

Ce complexe du terrain, parla loi des grands nombres joue sensiblement
comme un corps isotrope, mais qui aurait des proprietes tres differentes, suivant
la duree d'application des charges et par consequent suivant la vitesse d'evolution
du champ des contraintes et ceci par suite de la Variation de masse de l'eau
interstitielle dans l'unite de volume de terrain.

Les lois de similitude sont approximativement exactes, la variable temps,
etant, toutes choses egales d'ailleurs, sensiblement proportionnelle ä l'inverse du
cube de la dimension lineaire des grains. C'est qu'en effet la loi de Poiseulle-
Darcy se trouve applicable ä l'ecoulement de l'eau interstitielle. On retrouve meme
avec assez d'exactitude la similitude de la variable temps, quand la temperature
varie, en explicitant la viscosite dans l'expression de la loi de Poiseulle-Darcy.

Comme la grosseur des grains varie des argiles aux sables au moins de un
ä mille le temps varie de un milliard ä un, il en resulte que les phenomenes
peuvent etre parfois comparables en prenant pour unite de temps dans l'argile
le siecle, dans certains sables la seconde.

A vrai dire la forme des grains et leur disposition joue aussi un role essentiel,
de teile sorte que le construeteur doit etre tres prudent dans ces comparaisons,
mais la grandeur de ces nombres doit etre presente ä l'esprit quand on veut
comprendre ces phenomenes, la grosseur des grains de terrains pratiquement
rencontres variant au moins dans la proportion indiquee ci-dessus.

L'eau interstitielle peut avoir des mouvements tres lents, et les phenomenes
obeissent alors aux lois des equilibres statiques. Mais eile peut aussi avoir une
vitesse non negligeable, et reagir sur les grains par les pertes de charge,
consequence de la viscosite. II en est ainsi en particulier lorsque des conditions
exterieures de pression hydraulique determinent des courants d'eau entre les grains.
Ceux-ci pouvant etre suivant les cas Continus, periodiques ou irregulierement
variables. Les terrains de fondation soumis ä ces influences accidentelles peuvent
etre tres stables pendant de longues annees; puis obeir brusquement ä des mouvements

de glissement qui ruinent les ouvrages.
Ces dernieres annees viennent de nous faire connaitre de nombreux aeeidents

dus d'une part ä une saison particulierement humide pour des ouvrages terrestres,
ou d'autre part ä des vagues ä longue periode et grande amplitude pour des

travaux maritimes.
Meme dans le cas d'equilibre considere pratiquement comme si l'ecoulement

tres lent de l'eau interstitielle n'a d'autre cause que le Systeme des contraintes,
le terrain se comportera tres differemment suivant la duree d'application des

charges.
Une charge permanente consideree comme appliquee avec une vitesse nulle,

ne met guere en jeu dans le complexe que les forces de frottement des grains
les uns sur les autres. En effet le plus souvent les donnees experimentales montrent

que le terrain meme d'argile se conduit alors comme un simple milieu
pulverulent.

Au contraire pour ce meme terrain une charge brusque ne mettra en jeu que
les forces de cohesion dues ä l'eau interstitielle, et le terrain se conduira comme
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un milieu ä frottement nul et ä resistance de cisaillement fixe, milieu auquel j'ai
donne le nom de semi-liquides et dont les prototypes sont les metaux chimi-
quement murs, fer, cuivre, aluminium par exemple.

C'est pourquoi, dans un mur de soutenement, dans une culee de pont et dans
bien d'autres ouvrages, les champs de contraintes relatifs aux charges
permanentes et aux surcharges agissent d'une facon si differente, au point de vue
de la stabilite generale.

Tous ces faits sont aujourd'hui accessibles au calcul, gräce aux donnees

experimentales qui leur servent de base, et qu'il faut fidelement suivre quelle que
soit leur complexite, si on veut faire oeuvre economique et durable.

Les progres dans ce domaine sont determines essentiellement en premier lieu

par la connaissance intime de la matiere qui evolue physiquement et chimi-
quement. puis en second lieu ä partir des lois experimentales ainsi definies par
la determination mathematique fidele des equilibres mecaniquement possibles dans
l'ensemble de tels milieux.

Les resultats pratiques vraiment surprenants obtenus immediatement en
technique par l'etude physique et mathematique de ces questions nous permettent
d'envisager dans un proche avenir des progres encore plus considerables. II faut
seulernent partir des donnees experimentales certaines, definies avec tous leurs
elements vrais de complication, et ne pas simplifier artificiellement les lois
naturelles pour les enfermer dans un cadre plus simple, facile ä definir
mathematiquement, mais qui n'enferme pas les faits avec une süffisante fidelite.

C'est pourquoi l'etude des fondations depend si completement des laboratoires

pour definir toutes les fonctions experimentales qui relient les multiples variables

agissant essentiellement sur l'equilibre des sols de fondation et c'est pourquoi
egalement cette etude depend des moyens de sondage qui permettent de
transmettre fidelement aux laboratoires les echantillons des couches geologiques dans

l'etat physique reellement rencontre.
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Consolidation, par injections, de sols de fondations
sableux et graveleux.

Verfestigung von sandigem und kiesigem Baugrund
durch Injektionen.

The Consolidation of Sand and Gravel Foundations
by Injections.

P. Bachy,
Ancien eleve de l'Ecole Polytechnique, Kremlin-Bicetre (Seine).

Les sables et graviers sont souvent consideres comme des terrains de fondations
mediocres en raison de leur instabilite et de leur tendance ä l'affouillement.

Depuis quelques annees, les specialistes d'injection se sont occupes d'ameiiorer
les qualites des sols et des resultats remarquables ont dejä ete obtenus.

Ces resultats sont naturellement d'autant meilleurs qu'il s'agit de graviers et
non de sables, et que la composition granulometrique du gravier se rappröche
davantage de la composition granulometrique optimum des agregats du beton.

Pratiquement, la composition granulometrique d'un beton n'est jamais la
composition theorique la meilleure, car ii faut bien tenir compte des materiaux
disponibles. Et tres souvent surtout quand il s'agit de faire un gros beton de
fondation, on se servira simplement d'un materiau tout venant drague par
exemple dans le lit d'une riviere.

S'il s'agit justement d'un pont sur cette riviere, pourquoi, pour fonder les piles,
ouvrir une fouille, draguer les materiaux, les faire passer dans une betonniere

pour les remettre dans la fouille, ä l'etat de beton: celui-ci pourra se faire en'
place, en injectant le ciment. L'economie sera considerable et le beton techni-
quement meilleur; la penetration du ciment dans les vides de l'agregat est d'autant
meilleure que cette penetration se fait ä une pression plus elevee.

On peut affirmer que chaque fois qu'un materiau a une granulometrie teile

qu'il peut donner, tout venant, un beton acceptable, il donnera, restant en place,
un beton meilleur, par injection de ciment sous pression.

Certains praticiens contestent cette affirmation: de fait certains essais ont ete
decevants. C'est parce qu'ils ont ete faits avec une technique insuffisante.

La condition primordiale du succes est d'operer dans un volume ceinture.
Autrement le ciment cherchera toujours les cheminements de moindre resistance
et n'impregnera pas d'une fagon homogene les agregats ä betonner.
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Ce ceinturage peut avantageusement etre fait par un rideau de palplanches,
chaque fois que le battage en est possible. Dans le cas contraire, il peut etre fait,
moins precis, mais süffisant quand meme par injections. Tout autour du volume
de terrain ä betonner, on injecte ä tres faible pression la peripherie de ce volume

par des forages tres rapproches, et on cree ainsi une sorte de batardeau qui
remplace, pratiquement, sans lacune appreciable, le ceinturage de palplanche. La
realisation de ce batardeau entraine sans doute certaines deperditions de ciment:
l'exemple que nous allons citer, pris cependant dans un cas difficile prouve que
ces deperditions sont relativement peu importantes et en tous cas, non prohibitives
du procede.

L'exemple que nous nous permettons de citer s'applique en effet non pas
ä un materiau graveleux formant un agregat de sable et de gravier, mais ä un
sable avec preponderance de grains tres fins. Voici sommairement, comment se

presentait le probleme.
La route nationale de Paris ä Barcelone traverse ä Eine, dans le Departement

Frangais des Pyrenees-Orientales, un petit fleuve ä regime torrentiel, le Tech.
Le pont en magonnerie qui date d'environ 150 ans, comprend quelques piles en
riviere. Celles-ci reposaient sur une fondation en beton de chaux, reposant elle-
meme sur d'anciens pilotis. De fait, beton et pilotis avaient pratiquement disparus,
et les malheureuses piles ne s'appuyaient pratiquement plus que sur le sable
essentiellement affouillable, formant le lit de la riviere.

Entre le 14 et la 21 Novembre 1932, une crue violente et persistante du Tech
affouilla de fagon dangereuse les fondations des piles 2 et 3.

Pour la pile N° 2 les tourbillons avaient creuse sous le bec aval une cavite de

3 metres de profondeur dans laquelle s'etaient aecumules les limons et les boues.

II en etait resulte un affaissement vertical de la pile pfovoquant la fracture de la
voüte qui la reliait ä la pile N° 1.

La pile N° 3, au contraire, avait ete dechaussee ä son avant bec amont sur
une profondeur de 4 metres dans le sens vertical et des materiaux divers furent
re trouves jusquä 1,50 m sous la pile meme.

Un* affaissement tres sensible de cette pile s'ensuivit plus important vers l'amont
que vers l'aval et ce renversement aecompagne d'un leger glissement de la pile
toute entiere vers l'aval provoqua la dislocation des deux voütes prenant appui
sur elles.

Diverses methodes pour la remise en etat du Pont d'Elne furent etudiees et
celle ä laquelle on s'arreta comme etant la plus pratique et la plus economique,
fut celle de la reprise par injection de ciment sous pression.

II est sans interet pour des constructeurs metalliques de savoir comment fut
repare le tablier en magonnerie.

Sans rentrer dans le detail, nous dirons donc simplement que la reprise des
fondations des deux piles qui s'etaient affaissees fut operee en deux phases
differentes:

1° Execution autour de chaque pile et ä 2,50 m environ de leur paroi extreme,
d'un ceinturage realise par une ligne de forages verticaux suffisamment
rapproches, injeetes ä faible pression d'un coulis de ciment artificiel, dose d'une
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fagon generale ä une partie de ciment pour une partie d'eau: ce ceinturage
n'aurait pu etre fait par palplanches, ä cause de l'impossibilite de les battre en
raison de la presence du Pont.

2° A 1'interieur du cuvelage ainsi realise et sous la pile elle-meme injection de
ciment ä forte pression. On n'avait evidemment pas la pretention de transformer
les sables sous-jacents en beton et meme en mortier, mais on voulait les impregner
de ciment pour en augmenter la resistance ä la compression et pour reduire leur
facilite ä l'erosion.

Le succes fut complet, puisque depuis trois ans que les travaux sont termines
l'ouvrage est reste parfaitement stable malgre de nouvelles crues.

Si les graviers et meme beaucoup de sables sont penetrables au ciment pour
donner dans tous les cas, ä moins qu'ils ne contiennent des matieres etrangeres,
des betons ou des matieres de plus ou moins bonne qualite, il n'en est pas
de meme de certains sables particulierement fins.

Aussi, pour ceux-ci, les praticiens d'injections se sont-ils preoccupes depuis quelques

annees de trouver autre chose, et par des procedes de silicatisation ils ont
reussi ä «petrifier» des sables boulants.

En ce qui nous concerne nous avons fait des etudes et des essais de laboratoire
extremement pousses, en particulier sur les sables Ypresiens qui constituent le sous-
sol de Bruxelles, et nous avons parfaitement reussi ä les agglomerer au point de
transformer en bonnes fondations ce materiau inconsistant, terreur des architectes
bruxellois.

Comme autre exemple de silicatisation de sables fins, nous citerons les travaux
que nous avons actuellement en cours dans les fondations des piles du Pont
de Neuilly sur la Seine, aux environs de Paris.

Pour conclure, nous demanderons au construeteur de ne pas rejeter ä priori
comme inacceptable un sous-sol de fondation graveleux et meme sableux. \vant
d'entreprendre des travaux tres onereux tels que: abaissement de nappes d'eau,

congelation, caissons ä air comprime et meme fongage de pieux, qu'il demande

au sondage et au laboratoire si son terrain n'est pas susceptible d'injection. Et lo
plus souvent l'injection sera la Solution economique, la Solution du bon sens,

car d'une fagon generale la nature a bien fait les choses, et demande simplement.
dans certains cas, a etre renforcee. Les injections ne fönt pas des choses sen-
sationnelles: elles se contentent d'ameiiorer plus ou moins sensiblement les

qualites d'un terrain de fondation, et, le plus souvent, c'est süffisant.
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Les ancrages dans le sol.

Verankerungen im Baugrund.

Ground Anchorages.

Dr. sc. techn. C. F. Kollbrunner,
Ingenieur, Paris.

1° — Introduction.
On emploie des ancrages partout oü il s'agit d'absorber des forces de traction.

Le choix d'un ancrage depend en toute premiere ligne des proprietes physiques
du sol considere. Ce n'est qu'un specialiste connaissant la strueture geologique,
les proprietes et la resistance du sol qui sera capable, sur la base d'essais

soigneusement executes, de projeter un ancrage rationnel.
Comme la geotechnique est encore une science ä ses debuts, la resistance de la

terre est en general pas du tout ou tres peu utilisee. C est pourquoi les ancrages
usuels sont des blocs de beton massifs de formes diverses, suivant le projet
et la nature du sol. Cette Solution est evidemment tres simple mais eile est
coüteuse car dans les sols peu resistants et immerges on se sert de grosses
masses de beton et il est souvent necessaire d'avoir recours ä des coffrages et
des retenues d'eau coüteux.

En renongant ä ces fondations massives, un ancrage ne peut etre executes (s'il
ne s'agit pas d'une röche solide) qu'au moyen de plaques ou de pieux d'ancrage.
La premiere Solution est employee pour les forces de traction horizontales ou
legerement inclinees tandis qu'on se sert des pieux pour les forces de traction
verticales ou fortement inclinees.

Je ne parlerai ici que des ancrages par pieux.

11° — Description des pieux de traction.
Les premieres conditions pour l'application de pieux de traction sont les

suivantes:

1° Une parfaite connaissance du sol (position et caracteristiques des couches

geologiques).
2° Connaissance de la transmission des forces de traction du pieu dans le sol

(conditions d'equilibre dans le sol).

On peut appliquer l'effort de traction soit ä la tete, soit ä la base de l'ancrage
(fig- 1).
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Dans le cas oü il s'agit d un veritable pieu d'ancrage (fig. 1: ancrage ä la tete,
ancrage ä la base I/II) la traction est transmise au sol par frottement du füt.
Un pieu sera d'autant plus apte ä absorber des forces de traction elevees que
sa surface sera plus irreguliere; on devrait donc donner la preference aux pieux
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Fig. 1.

Ancrages par pieux fores

moules dans le sol, comprimes et mjectes. Ils possedent -en effet les qualites
suivantes:

1° Le forage et le prelevement d'echantillons fönt connaitre les caracteristiques
exactes du sol.

2° La compression augmente le diametre theorique du pieu et garantit une
parfaite liaison au terrain car le beton penetre dans les cavites.
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3° Les injections creent autour du pieu toute une serie de ramifications qui
augmentent son frottement (fig. 2).

La fig. 3 montre un pieu hvdro-comprime et injecte: on voit nettement que le

gravier et le sable autour de la base du pieu (celle-ci n'a pas ete elargie mecani-

quement) forment un tout avec cette derniere par suite des injections de ciment;
de telles ramifications se trouvent tout le long du füt du pieu.

Si l'on utilise des pieux avec ancrage ä la tete, c'est-ä-dire si l'on ancre le
cäble ä la tete du pieu, l'armature du pieu doit evidemment etre dimensionnee

: ¦'

M

Fig. 2.

«Brauches» causees par des injections
de ciment.

••••

^yl
fcN

.-^pSFV

im*.

.'*

Fig. 3.

Pieu hjdrocomprime et injecte
Systeme «Rodio».

pour supporter la totalite de Ia force de traction. Les deplacements du füt du pieu
par rapport au sol avoisinant sont maxima ä la tete et diminuent vers la base.
C'est l'inverse qui se produit pour un pieu avec ancrage ä la base. Les forces
de traction sont transmises par un cäble place par exemple dans un tube rempli
de bitume jusqu'a la base du pieu oü le cäble est ancre dans le beton. II n'est
pas necessaire d'armer la partie superieure du pieu car toute la traction est
transmise par un cäble independant du pieu. Les plus grands deplacements du
füt du pieu par rapport au sol qui l'environne se produisent ä la base du pieu;
un pieu avec ancrage ä la base est donc plus avantageux qu'un pieu avec ancrage
ä la tete.
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III" — Essais.

La determination mathematique de la resistance ä la traction d'un pieu est un
probleme tres delicat, meme en admettant un sol homogene. Si donc un pieu
traverse des couches differentes et de caracteristiques physiques et chimiques (res
variables, il est clair que dans 1 etat actuel de nos connaissances, une Solution
mathematique de ce probleme d'un baut degre d'indetermination est presque
impossible. II faut encore ajouter que pour les pieux les plus efficaces (pieux

moules comprimes et injectes) le diametre varie
fortement (fig. 4) et l'injection de ciment assure
une liaison avec le sol dont nous ne connaissons

pas suffisamment 1 extension.

De toutes les formules statiques i basees sur
l'equilibre des forces agissant sur le pieu) je ne

vais discuter que celle de Dörr1; les investigations

effectuees jusqu'a ce jour ont montre
que les resultats de cette formule sont ceux qui
ConcordenI le mieux avec Ia realite. Dörr a

essaye d'evaluer, ä l'aide de la theorie de la

poussee des terres de Engesxer. la resistance

statique des pieux: ses deductions ne sont pas
correctes car il neglige les delormations du sol.
Le seul procede pour la determination de la
resistance d'un pieu de traction est toujours
encore lessai de charge.

Ci-apres je discuterai deux essais de charge
sur pieux de traction. tires d'une grande serie
d'essais de charge executes par la Societe
Sondages, Etanchements, Consolidations (Procede
Rodio», S.A., Paris.

Les essais furent effectuees au moyen d'une

presse hydraulique agissant d'une part contre
un pieu central (pieu de compression) et

d'autre part contre une forte construction de beton arme reliant entre eux les

deux pieux de traction.

Les deplacements des tetes des trois pieux furent releves ä l'aide de

fleximetres enregistreurs places sur une poutre qui de son cöte etait fixee dans le
sol non influence par l'essai (fig. 5).

La presse hydraulique utilisee pour les essais effectues ä St Germain deve-

loppait un effort maximum de 220 t, soit 110 t par pieu de traction. II en
resulte un deplacement des tetes de pieux de 2.85, resp. 3,15 mm. Apres
decharge. on mesura Ies deformations permanentes de 0,30, resp. 0,40 mm,
c'est-ä-dire que les 7/8 des deformations etaient elastiques et 1/8 seulernent

plastique (fig. 6). En calculant le frottement moyen du füt pour un effort

gP&fcTll

- -

MW* '">"

*7

«*""

Fig. 4.

Pieu hvdrocomprime et in jede
avec diametre variable.

i //. Dörr: Die Tragfähigkeil der Pfähle (W. Ernst & Sohn, Berlin. 1922).
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de 110 t et pour un diametre de pieu theorique de 42,0 cm, on obtient une
force de frottement de 0.64 kg cm2.

II est aussi interessant d'observer les essais faits dans un mauvais sol au
Quai d'Orsay ä Paris. Tandis que la tete du pieu d'ancrage D-18-5 se soulevait
de 6,2 mm pour une traction de 83,5 t, et montrait une deformation
permanente de 1,00 mm apres decharge, la tete du pieu D-18-4 s'etait fortement
soulevec lorsque la force de traction eut depasse 50 t. La cause en est
l'influence defavorable d'une fouille voisine (diminution du sol entourant le pieu
et par le fait meme reduction de la resistance). On peut constater clairement

W*Ik L- fii¦ „m —
I

nv

bX"****H5

wv <+

ß%4/
%a

%
V

Fig. 5.

Il-^ii* de |>ii-o\. Pieu\ de traction avec anci'age ä la tele.

Disposition d'essais.

que ce mouvement se stabilisa rapidement (fig. 7). (Cela peut s'cxpliquer
par le fait que la base du pieu a ete si fortement appliquee au terrain
que le pieu pouvait alors absorber une force beaucoup plus grande qu'au
debut.)

IV - Application des pieux d'ancrage.
Actuellement on emploie souvent des pieux d'ancrage dans la construclion

des pylönes mais ä l'avenir ils seront sürement beaucoup employes dans la
construction des ponts. On peut transformer des poutres simples en poutres
rigidement ou elastiquement encastrees (fig. 8) et remplacer. pour des ponts
suspendus. de grandes fondations de beton, par des groupes de pieux de

compression et de traction (fig. 9).
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V° — Methode de calcul. — Remarques finales.
II existe actuellement encore un certain scepticisme en ce qui concerne

l'application des pieux d'ancrage, scepticisme du au fait que les resultats
des essais ne sont pas encore suffisamment connus et qu'il n'existe pas encore
de Solution mathematique satisfaisante.

Pour les pieux de traction avec ancrage ä la base (strictement pour l'ancrage
ä la base III de la fig. 1), il est cependant possible, en se basant sur les
theories de Boussinesq2 et de Fröhlich^, de calculer la repartition des tensions

pour une masse elastiquement isotrope limitee et par le fait meme pour
une masse limitee en general et de determinier, en partant de considerations

V"
Längsschnitt
Coupe longitudinale 1
Longitudinal section

ZI 12 I

I I II
| | 7- Druckpfähle -Pieux de compression - Pressure piles

I 2- Zugpfahle - Pieux de traction - Tension piles

II II

Schnitt - Coupe - Sechon - B-B

Verankerung mit 2C-&sen
* v j Ancrage avec Zfers C

Anchoring with 2C~irons

Fig. 8.

Pont ä poutres avec des pieux de compression et traction.

ayant trait ä l'equilibre, la longueur des pieux de traction. Les tensions
imaginaires au-dessus de la surface du sol doivent en realite etre absorbees par
l'espace situe au-dessous du point d'application de la force. Les conditions
d'equilibre ä une sphere imaginaire nous fönt voir que ces contraintes de
compression imaginaires se transforment en contraintes de traction qui elles-

memes viennent reduire les contraintes de compression existantes.

Ce probleme, sur lequel je reviendrai ailleurs, est represente schematiquement
ä la fig. 10.

Dans cette figure:
öz contraintes verticales de compression,
öx contraintes horizontales de compression,
dEz poussee verticale specifique,
öex poussee horizontale specifique,

2 Boussinesq: Application des potentiels ä l'etude de l'equilibre et du mouvement des solides-

elastiques. Paris 1885.
3 Fröhlich: DruckVerteilung im Baugrunde (Julius Springer, Vienne 1934). — Elementare

Druckverteilung und Verschiebungen im elastisch-isotropen Vollraum. Der Bauingenieur 1934,
fasc. 29/30.
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Zone A zone de transmission de la force,

Zone B zone de reduction de la compression.
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Pour le calcul de la repartition des pressions il est avantageux de decomposer
la force (P) transmise par le cäble en ses composantes verticale et horizontale
(Pv et P„), (fig. 11).
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A l'aide de nomogrammes, prepares ä une echelle suffisamment grande, on
obtient rapidement une bonne representation de la repartition des tensions dans

¦ Gefährdete Zone (schematisch)
Zone dangereuse (schtmahquemenfy
Oangerous zonefdiagrvnmah^grrangemarif)
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Fig. 10.

Repartition des pressions dans le sol. Considerations de l'equilibre.

le sol, meme dans le cas complique oü des pieux de compression sont combines
avec des pieux de traction.
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Fig. 11.

Repartition des pressions causee pai la force P du cable.

A la fig. 12 nous avons represente un tel nomogramme pour la
determination de la compression öz en fonetion de P, cp et z; le nombre de la repar-
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tition des tensions ou coefficient de concentration v est variable de 2 ä 6. Pour
la repartition- de la compression dans une sphere, il faut diviser par deux les

tensions obtenues.

«- v P- cos1
1W P"

773 Wmilllllllllllll

z 6,

-?..-'

(in m)
Z (en m)

(in tri)

(int)
P (ent)

(int)

.1000

10000

4 5 ff

1.0 ^

— 2

(in°)
<P (en°)

(in-)
3 4 56

s--S-.7- ;>vcn
BJ.8

S*ö;y: 2 --üÜEÜ :SS<S20-

40-- 30

mmmä^S\40 0,01

mmm m
m

0.01
70

11
1 60 -

30
0,001

40 m
v- f m50

m
0.00t

ioo-=k.z-

Fig. 12.

Abaque pour la determination des tensions de compression <sz.
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Le tassement artificiel des remblais.

Verdichtung von Brückenrampen.

The Artificial Consolidation of Embankments.

Regierungsbaurat Dr. Ing. habil. W. Loos,
Berlin.

Au cours de ces dernieres annees, le tassement artificiel des remblais et
plus specialement des remblais formant rampes d'aeces aux grands ponts,
a pris une importance de plus en plus grande. La longueur, la hauteur et la

largeur de ces rampes ont augmente car le trace est plus vaste (grands
diametres, faibles pentes) et aussi par suite de 1'etablissement des passages sans

k-coefficient de compacite
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Route Neisse-Ziegenhals.

croisement et des acces aux autoroutes. Le temps mis ä disposition est aussi

beaucoup plus court actuellement; autrefois on laissait un certain temps les
remblais avant d'y poser la chaussee ou les rails, dans l'espoir que le tassement
s'effectue entretemps. Le fort aecroissement du poids et de la vitesse des
vehicules ne permet plus l'emploi de cette methode de tassement.
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On a essaye de determiner le degre de tassement atteint jusqu'a ce jour
par des remblais de routes et de chemins de fer soumis au trafic. On a pu
constater par exemple qu'un remblai de sable legerement irregulier construit
cu 192.'} et soumis au trafic ferroviaire avait atteint le 60o/0 environ de sa

*i\ v-
SQPjMP i»

Fie. 2.

capacite de tassement alors qu'un remblai voisin constitue du meme sable et
egalement äge de 12 ans n'etait tasse que de 10, au maximum de 3()o/0. Un
remblai de route. vieux de 100 ans et constitue d'un sable irregulier peu
coberent etait tasse de (JO ä 80 «o (fig. 1). Meme si le tassement est fortement

Fig. 3.

influence par la repartition des grains du materiau de remblavage il faul exiger
pour les routes un tassement aussi regulier que possible de 50 o/o environ. Le
veut et les intemperies n executent pas tout ce travail ä eux seuls.

I"

1° La cause de l'affaissement souvent irregulier des remblais est la strati-
fication plus compacte de la terre nouvellement apportee1 et en outre, lorsque

' Hertwig: Bodenverdichtung. ..Die Straße" 1!>:S4. fasc. 4, p. 106—108.
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le sol est compressible, l'affaissement des couches de ce sol fortement chargees

par le remblai.
2" Les affaissements durables. qui portent de graves prejudices au corps

de la route. sont ä attribuer ä 1 inclinaison trop forte des talus. ä l'ecoulement
lent des sols coherents, ä la fissuration due ä la secheresse suivie de fortes

B***fc3
Nachträgliche Setzung
des Dammes
Tassement ulterieur
du remblais
Subsequent settling
of dam

Fig. 4.

chutes de pluie (eboulements partiels). au gel, par suite de l'exces d'eau lors
du degel (appeles eboulements de printemps) et ä la degradation due aux
intemperies.

3° Les chocs et trepidations du trafic soumettent le sable ä une Vibration et
reduisent son pourcentage de pores, l'eau transporte les elements fins dans
les interstices des masses plus grossieres et dans les vides des empierre-
ments.

Ces phenomenes provoquent les inconvenients suivants:

Dans les remblais de chemins de fer un bourrage permanent (visible a la

fig. 2 ä la hauteur du ballast, par suite d un eboulement), passage desagreable
du remblai au pont, que Ion remarque en circulant. Dans les remblais de

routes, deteriorations de la chaussee, qui se repetent souvent durant une longue
periode et affaissements (fig. 3. 4 et 5). Ces effets se fönt tout particulierement

sentir lorsque les fondations du pont sont tres profondes et lorsque le

remblai est compressible (fig. 6).
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11°

Mesures preventives:
1° Determination du degre de tassement du materiau dont on dispose.
Cette question est assez compliquee car on ne possede que quelques donnees

d'observation et parce qu'il est necessaire d'estimer dans une certaine mesure

fahrbahnoberkante - Niveau de la route - Road level
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Remblais
Dam

Fig. 6.

Coupe longitudinale schematique.

l'augmentation du poids et de la vitesse des vehicules. Nous venons de parier,
dans Fintroduction, de deux essais faits dans ce sens (fig. 1). Disons encore
qu'il n'est pas possible de preparer sur le chantier un sable irregulier et
relativement compact par melange de plusieurs sables. De telles questions
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Fig. 7.

Courbes de repartition de la grosseur des grains.
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se poseront souvent (par ex. de la fagon representee aux fig. 7 et 8); un
melange intime est impossible sur le chantier. Nos essais se sont d'abord
limites principalement ä des sols sablonneux afin d'etablir les principes des
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Nombre de vibrations
determine.

(Les eprouvettes le, 2c
ont ete preparees avec
le grand cylindre.)

relations existantes. En fin de compte, le maximum de tassement n'est pas
aussi important que la regularite du tassement qui permet d'eviter les degäts
causes ä la chaussee. Nous arrivons ainsi ä un pv d'environ 50—70o/0 du
tassement possible, suivant la composition granulometrique.

Schuttgut
Rembleyage
FillingSpätere Strassenoberkante

Niveau futur de la route
Future road level

Fig. 9.

2° Comme nous venons de le dire, le tassement necessaire n'est pas le

meme pour tous les genres de terrain (fig. 8). II est recommandable d'exe-
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cuter quelques essais sur le terrain dont on dispose pour en determiner le

degre de tassement possible.2

n«iMM*nim

S
a*_

»v»

-ü* "-^ -
32* 3»i«c *«**?*

«5*5
<«*5:

arr.
¦-«~

Fig. 10.

3" Methodes de travail a employer sur le chantier. La methode doit souvenl
etre foncierement differente pour Ies sols coherents et pour les sols non
coherents (et parmi ces derniers pour les sables reguliers et les sables irre-

'M
wyfT**-

11.

2 Loos et Lorenz: Verdichtung geschütteter Dämme. 1er rapport. „Die Straße", 1934/4. —
1.llllll: \ erdichtung geschütteter Dämme. 2° rapport, ..Die Straße". 1935/13. — Müller et Riillis-
veck: Verdichtung geschütteter Dämme. 31' rapport. ..Die Straße". 1935 IS. — /(. Müller:
Verdichtung geschütteter Dämme. 41' rapport, „Die Straße", 1936 16 — U Loos: Verdichtung
geschütteler Dämme. 5e rapport. „Die Straße". 1936 17 — 11 Loos et //. Breth: Die Nachprüfung
der Verdichtungswirkung von Evplosionsraiiinien auf bindigem Boden. 6° rapport, ..Die Straße"
1937/12.

58
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guliers). Pour les sols coherents il est presque impossible de reduire la duree
du tassement autrement que par une mise en charge prealable de longue
duree, ce qui est souvent possible. Ln inconvenient persiste: la partie situee

¦m

I
vt;•..

Fig. 12.

immediatement derriere les culees ne peut etre remblayee qu'en tout dernier
lieu. II est vrai que l'on peut apporter les masses de terre tres pres des

culees et les deposer sur le remblai (fig. 9) ce qui met le sol sous pression
prealable. Les procedes mecaniques permettront d'ecraser les mottes et de

:,»•"

I

Fig. 13.

Grenouille Delmae de 1000 kg au travail.

supprimer des grands vides mais ne permettront pas d eliminer l'eau
interstitielle. Pour cela on pourra tres bien rouler, damer et vibrer la terre en couche
d'au plus 25 cm.

II est beaucoup plus difficile de provoquer le tassement des remblais en
blocs de rocher tels qu'on les a sur les chemins de fer et les autoroutes qui
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franchissen t des regions montagneuses. Seul un lourd damage entre en ligne
de compte ici; on ne possede presqu'aucun resultat d'essais ä ce sujet car le

prelevement d'echantillons est tres difficile. Le danger est cependant faible

i*3f
' 4rM% **k

¦ ."'.'¦,¦ ¦ ','/ :')44zzz-'zzzm

BWS» ^B B *^ Fig. 14.

lorsqu'aucun materiau ä grains fins ne se trouve au-dessus de ce remblayage
et qui sans cela s'infiltreraient dans les espaces libres.

e

Rüttler x

Vibrateur
'/ibrator

Ousen
Gicleurs
Nozzles

Fig. 15.

Essais de compacification

par Vibration interne.
Tassement ä 74 °o du

remhlais.

2,Sm

Pour les terrains sablonneux on a utilise jusqu'a ce jour differentes
methodes:

a) le detrempage dont l'action est assez faible (fig. 10),
b) le lavage, surtout employe dans la construction des canaux (fig. 11),
c) le damage ä l'aide dun mouton (fig. 12),
d) le damage ä l'aide d'une sonnette ä explosion (grenouille Delmag) (fig. 13),

58*
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e) le damage ä l'aide d'une machine ä plusieurs pilons mus ä l'electricite,
ä la vapeur ou ä l'air comprime (fig. 14),

f) la methode de Vibration interne (fig. 15),

Z

* Fig. 16.

g) Ie vibrateur'de la maison Losenhausen (fig. 16),
h) les rouleaux compresseurs avec nervttres tjui empechent le derapaae

(fig. 17).

-
Fig. 17.

Quant ä l'effet et au contröle du tassement, le lecteur trouvera de plus
amples renseignements dans la bibliographie3.

II faut attacher la plus grande importance aux parties du remblai situees
relativement pres de l'ouvrage ou des culees. On peut recommander de placer

3 Loos et Loren;: Verdichtung geschütteter Dämme. 1er rapport, „Die Straße", 1934/4. —
Loos: Verdichtung geschütteter Dämme. 2C rapport. „Die Straße", 1935/13. — Müller et Ilutiis-
peck: Verdichtung geschütteter Dämme. 3C rapport, „Die Straße". 1935/18.
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en ces endroits — meme dans le cas d'un tassement artificiel — un revetement
provisoire (paves), surtout lorsqu'on peut s'attendre ä un affaissement de longue

I I M N

*££* 613
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1,57 t/m3 teneurmes ni age

1,78 t/m8teneur en en eau
eau 5,4 °/o teneur en
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Fig. 18. Essais de poussee des terres avec niveau artificiel de l'eau souterraine.

duree (fig. 4). On evitera ainsi les passages tres desagreables semblables ä des

tremplins de saut.

B

Fig. 19.

>r
/ gefährlich

dangereux
I Hjtnnpmu*m dangerous

4° Dans le calcul des culees d'un pont il faudrait tenir compte du procede
de tassement artificiel projete. II faut etre tres prudent car un damage tres

V4zr, 7ZZZ

Fig. 20.

(7) Tassement possible par
remplissage ulterieur
et remblavage.

puissant peut etre dangereux, le lavage augmente de la pression de l'eau la

pression des terres (fig. 18) et tout procede de tassement reduit provisoirement
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et d'une facon plus ou moins grande l'angle de frottement interne, ce. qui
correspond ä une augmentation de la poussee des terres surtout lorsque les
culees sont du type represente aux fig. 19 et 20. II faut etre tout specialement
prudent dans 1'emploi des terres tres compactes (marnes irisees, marnes cal-

*3k
1

Fig. 21.

caires. elc.) qui se disloquent et s'ecoulent ä l'air. souvent meme sans
addition d'eau.

II ne reste donc dans la pratique qu'ä remblayer
de plus en plus faibles cn s'approchant des ouvrages —

od, ä une certaine distance des ouvrages on travaille par couches de plus de
1 m avec emploi de lourdes machines ä tassement artificiel — et de les tasser

par couches d'epaisseur
meme dans les remblais

avec des machines legeres de 500 kg environ
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La consolidation electro-chimique des argiles.

Elektrochemische Bodenverfestigung.

Electro-Chemical Consolidation of the Ground.

Dr. Ing. W. Bernatzik,
(Centre d'Etudes et de Recherches Geotechniques». Fondation M. G. Rodio, Paris.

Une argile placee entre deux electrodes est le siege de plusieurs phenomenes.
1° Echauffement de l'argile agissant comme une resistance electrique.
2° Decomposition de l'eau interstitielle (electrolyse).
3° Suivant la nature des electrodes, ces dernieres se polarisent, ce qui engendre

un courant inverse qui affaiblit le courant prineipal, c'est-ä-dire qui
augmente la resistance (polarisation).

4° Lorsque l'argile contient trop d'eau1, les grains d'argile peuvent se mouvoir
librement; les grains d'argile charges negativement (basiques) se deplacent
vers l'electrode positive (anode) ou bien les grains charges positivement
(aeides) vers l'electrode negative (cathode), c'est Yelectro-endosmose.

Lorsque l'argile predomine, c'est-ä-dire lorsque les grains d'argile ne peuvent
pas se mouvoir, l'eau interstitielle se deplace du pole -f- au pole — pour l'argile
negative et inversement pour l'argile positive, c'est Y electro-osmose.

(Si d'autre part de l'eau s'ecoule ä travers un Systeme de pores, il se forme
une difference de potentiel electrique entre l'entree et la sortie, c'est Yelectro-

capillarite.)
5° Substitution des ions absorbes par les grains d'argile par d'autres ions deter¬

mines par le choix des electrodes et l'adjonction de produits chimiques et
elimination des premiers par le courant. Actuellement on congoit de la

fagon suivante ce phenomene2 3.

Les grains d'argile (macro-anions) ont une strueture en treillis et ont ä leur
surface des valences electriques libres qui tendent ä se saturer aux depens de
bases dissoutes dans l'eau interstitielle, c'est-ä-dire que la surface reagit chimi-
quement. L'interieur des grains reste inerte car toutes les valenoes sont saturees,
donc en equilibre. Ces bases absorbees influencent ä leur tour l'eau interstitielle
avec une ampleur et une resistance differentes suivant la nature des bases. Ce

1 Freundlich: Kapillarchemie. Leipzig 1930.
2 Endeil et Vageier: Der Kationen- und Wasserhaushalt keramischer Tone im rohen Zustand.

Berichte der deutschen Keram. Gesellschaft E.V., septeimbre 1932.
3 Endell et Vageier: Über die Natur der keramischen Tone. Berichte der deutschen Keram.

Gesellschaft E.V., octobre 1933.
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n'est qu'ä l'exterieur de ce domaine que l'eau interstitielle est vraiment libre.
Si maintenant on arrive ä substituer d'autres bases ä celles absorbees ä la surface
des grains d'argile, on modifie la resistance et l'epaisseur de la pellicule d'eau
absorbee. II en resultera une modification des caracteres physiques de l'argile.

L'idee d'utiliser le courant electrique pour la consolidation du sol a ete brevete
par le Dr. Leo Casagrande. Les recherches que nous entreprenons et qui ne sont
qu'ä leurs debuts, se feront dans les laboratoires du «Centre d'Etude et de
Recherches Geotechniques», Fondation M. G. Rodio, Paris. Elles ont pour but
de mettre au point l'application pratique de ce procede apres une etude detailiee
des phenomenes.
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(b) echantillon d'argile

(T) porcelaine poreuse

(IT) electiodes

Fig. 1.

La fig. 1 represente la construction de l'appareil special permettant d'etudier
l'action du courant electrique sur les argiles. L'eprouvette d'argile (6) de forme
annulaire est placee entre deux pierres poreuses (7) de porcelaine, derriere
lesquelles se trouvent les electrodes (8). L'appareil se compose d'un socle fixe (5),
d'une partie superieure mobile (3) et de deux anneaux mobiles (2 et 4). Le

centrage des parties mobiles est assure par un axe (1) qui supporte la charge
verticale. Les anneaux mobiles (2 et 4) peuvent etre enleves du socle avant l'essai
de cisaillement. Les pieces (2, 3 et 4) sont toutes trois carrees et peuvent etre
fixees entre elles pour l'essai de cisaillement.

La fig. 2 montre l'installation dans son ensemble, la fig. 3 le detail de

l'appareil pour l'essai au cisaillement et la fig. 4 ce meme appareil demonte.

Cet appareil permet de consolider une argile soumise ä une surcharge donnee

et possedant un pourcentage d'eau initial connu. On determine alors la resis-
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tance au cisaillement. On fait passer le courant et l'on mesure la Variation de
volume. Apres cela on effectue un nouvel essai au cisaillement. On a ainsi pour
la meme eprouvette le module de cisaillement avant et apres le traitement. la
Variation de volume durant le passage du courant, la teneur en eau au debut et

flu»

Fis

ä la fin et les hauteurs theoriques de l'eprouvette d'argile. Les caracteristiques
initiales de l'argile sont contrölees ä l'aide des essais normaux.

Les caracteristiques geotechniques des argiles utilisees sont donnees ä la

fig. 5; la fig. A represente le diagramme oedometrique et la permeabilite (valeurs
de K) pour la limite de liquidite prise comme etat initial. Dans lc meine sys--

1

I jf Pf

Fig. 3.

teme de coordonnees nous avons reporte, au bas, le diagramme oedometrique
pour de l'argile ä l'etat oü eile fut employee pour les essais.

La fig. K represente la courbe granulometrique de l'argile (legerement thixo-
trope). La fig. C donne 1 angle de frottement et la cohesion (application de la
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force de cisaillement, 1/i0 de la charge verticale par minute). La fig. D indique
les valeurs de S, c'est-ä-dire la quantite de bases echangeables par gramme
d'argile et. au-dessous, les elements se trouvant dans Ia Solution.

Fis. 4.

Cette analyse demontre que l'argile utilisee se prete mal aux experiences
puisqu'elle ne contient que tres peu de sodium; c'est en effet sur la Substitution du
sodium que repose principalement notre procede. Si l'on a choisi cette argile.
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c'est parce que 1 on peut se la procurer avec une consistance constante dans le

commerce (argile de poterie).
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Les premiers resultats d'essais sont donnes ä la fig. 6; on les contröle
actuellement.

La fig. III donne les compressions produites par le passage du courant
ä travers trois echantillons places dans trois cas de charge differents. La fig. IV
montre la Variation de voltime en fonetion du temps. La teneur en eau devrait
s'abaisser dans la fig. III jusqu'aux points marques d'un cercle noir. Si l'on
determine apres l'essai le pourcentage d'eau, on constate que les indices de vide
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se trouvent beaucoup plus eleves. Les eprouvettes d'argile ne purent plus gonfler
apres l'essai de teile sorte qu'il s'est certainement effectue une faible absorption
d'eau. Les veritables pourcentages d'eau sont si eleves que Ton doit admettre

que le retrait provient en tout premier lieu d'une perte d'eau absorbee, c'est-
ä-dire de l'eau qui ne s'ecoule pas de l'argile lors de la determination usuelle
du pourcentage d'eau (sechage ä 105° C). Ces resultats seront controles ä l'aide
d'un oedometre.

II est interessant d'observer la rapidite avec laquelle varie le volume (fig. IV)
ainsi que le gonflement initial de l'argile dans l'essai n° 1. Une deuxieme serie
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d'essais explique celte rapidite (fig. 1). Lue argile (B) est placee dans une
bague en caoutchouc (sans surcharge). au-dessus se trouve une pierre poreuse (E).
De chaque cöte sont les electrodes (A et D). On mesure la quantite d'eau qui
s'ecoule durant le passage du courant. Cette quantite d'eau est donnee a la fig. II
en fonetion du temps et pour une couche d'argile de 2 et 5 cm d'epaisseur. Apres
une forte perte d'eau au debut, qui dure quelques heures seulernent. le debit se
stabilisc et ä partir de cet instant, seule 1 electro-osmose doit entrer en jeu. Si
l'on calcule la pression qui correspondrait ä ce debit, on arrive ä ö—(>
atmospheres. On voit que des forces importantes entrent en jeu, forces qui naturellement

doivent avoir une repercussion sur l'argile, c'est-ä-dire que l'argile se coit-
solide sous l'effet d'une " charge electrique > (ainsi qu'on le voit ä la fig. IV).
Cela se passe vraisemblablement meine si lechange de bases n'a pas lieu,
c'est-ä-dire sans perle d eau interstitielle absorbee.

I fil

Avant ces recherches. le laboratoire geoteclmique Rodio ä Milan, avait entrepris
un essai sur un metre cube d'argile. Cet essai est interessant car il s'agissait d'une
argile chargee positivement (acide). L'eau interstitielle se depla^ait donc vers
le pole positif.

La fig. 7 montre la disposition de lessai et la fig. 8 ses resultats.
La fig. A est une coupe ä travers l'eprouvette d'argile. L'argile employee etait

assez liquide, donc bien en dessus de la limite de liquidite. I ne sorte d aiguille de

Vicat permettait de mesurer de temps en temps la penetration en differents poinls
et par le fait meme les modificalions de l'argile. La fig. B donne la penetration.
la ligne discontinue apres 19 heures et la ligne en traits-points apres 32 heures
de traitement. On constate qu'apres 19 heures 1 argile est consolidee dans une
zone bien determinee du cote de la cathode. alors que du cöte de l'anode la
consolidation decroit vers le centre. Au centre, l'argile na subi d'abord aucune
modification. Au bout de 32 heures, l'eprouvette d'argile est presque completement

consolidee. \ raisemblablement la consolidation au pole negatif se fait par
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electro-endosmose, c est-ä-dire que les grains d argile sont attires vers la cathode
et y forment une couche ferme par suite de la consolidation dans le sens
horizontal. Dans la zone positive par contre, d'oü part le mouvement des ions. la

consolidation semble devoir etre attribuee ä l'echange des bases.

Apres l'essai on a determine ä nouveau les constantes geotechniques de

l'eprouvette.
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A la fig. I) les valeurs des deux q>

sont a intervertir.

La nouvelle courbe granulometrique (fig. C, ligne discontinue) indique
vraisemblablement une legere augmentation du diametre des grains (methode aero-
metrique). Ces derniers se decantent plus vite, probablement par suite d'une
diminution de la quantite d'eau absorbee.

Le diagramme de cisaillement (fig. D) montre une Variation de 1 angle de

frottement qui a passe de 23° ä 33°.

Le diagramme de la fig. E donne la compressibilite avant (lignes continues)
et apres (lignes discontinues) le passage du courant. On constate que l'argile est
devenue plus < stable» dans ses caracteristiques; son angle de frottement est
devenu plus grand et sa compressibilite plus faible.
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