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Etude des terrains.
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VIII
Rapport Général.

Generalreferat.

General Report.

Dr. M. Ritter,

Generalsekretir der 1.V.B.H., Professor an der Eidg. Technischen Hochschule, Ziirich.

Vu le grand nombre d’inscriptions recues pour la participation a la discussion
du théme de «L’Etude des terrains», le présent rapport général a été limité
a sa plus simple expression. Les rapports parus sur ce théme dans la Publi-
cation préliminaire, a savoir ceux de Breiting, de Casagrande, de Hertwig, et
de moi-méme ne traitent que des sujets tout-a-fait particuliers du vaste domaine
de 1'étude des terrains. Le rapport de Hertwig, ainsi que le mien sont plutot
théoriques tandis que les rapports de Bretting et de Casagrande contiennent des
données sur les applications de la théorie, ce qui, pour la pratique, est tout aussi
important que la théorie elle-méme. Je ne vous donnerai ici qu'un apercu
succinct de ces rapports:

1 Le rapport de M. Hertwig sur lauscultation dynamique des tlerrains est
consacré aux méthodes développées depuis 7 ans par la Société allemande pour
le développement de la mécanique du sol (Deutsche Forschungsgesellschaft fiir
Bodenmechanik). Le principe de ces méthodes est le suivant:

On place sur le terrain & étudier 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 résonance, c’est-a-dire jusqu'a ce que la fréquence du pulsateur
coincide avec la fréquence propre du terrain. Au-dessus de cette fréquence propre
les amplitudes décroissent, ainsi que l'indique la théorie de I'oscillation contrainte
d’'une masse élémentaire. On peut calculer maintenant la fréquence propre et
le coefficient d’amortissement du terrain a partir des courbes d’amplitude et
d’autres valeurs relevées au cours de l'essai. De nombreux essais ont démontré
que la fréquence propre, exprimée en hertz, fournit une mesure satisfaisante
pour l'estimation de la pression admissible du terrain. La vitesse de propagation
des ondes est également un excellent critére de la résistance du sol de fondation.

Ce procédé rend sans aucun doute de précieux services et présente, par rapport
a l'essai statique de charge, le grand avantage d’'une économie de temps. L’erreur
que 'on introduit dans le calcul en utilisant 1'équation différentielle de I'oscil-
lation d'une masse élémentaire, alors qu’il s’agit en réalité de l'oscillation dun
systtme de masse trés compliqué, n’est vraisemblablement pas grave; cette
question a d'ailleurs été mise au point au cours de ces tout derniers temps.
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2> L’étude des élats limites de I'équilibre dans les masses de terre et de dépot,
exposée dans la Publication préliminaire, est basée sur le systéme de tensions
classique de Rankine. L’auteur introduit le principe des surfaces de glissement
et établit dans une forme simple I'équation de la pression qui s’exerce sar oes
surfaces. C'est au mathématicien berlinois F. Kétter que 'on doit cette intéres-
sante relation qui, pour autant que jai pu le constater dans la bibliographie,
n’est presque pas connue en dehors des pays de langue allemande. L’établisse-
ment d'une équation exprimant la pression qui s’exerce sur la surface principale
nous parait offrir un intérét plus grand encore car cette équation nous permet-
trait d’étudier d'une fagon simple bien des applications importantes. Le calcul
de la surcharge maxima d'une semelle de fondation, compatible avec 1'équilibre,
fut étudié déja par Rankine et fut I'objet dans la suite de trés nombreux travaux
théoriques et expérimentaux. C'est & cette théorie qu’appartient également la
détermination de la poussée des terres sur un mur de souténement, a I'état
limite de 1'équilibre et en admettant des surfaces de glissement incurvées, pro-
bléme dont la solution définitive n’est pas encore trouvée. La définition étonnam-
ment simple de la cohésion, donnée par Terzaghi, permet d’étendre la théorie
aux masses cohérentes en superposant aux systémes de tension un systéme de
pression hydraulique avec pression capillaire.

3° Le rapport du Dr. L. Casagrande sur les affaissements observés aux pondts
des autoroutes allemandes est consacré a l'application a la pratique des résultats
de I'étude des sols. L’auteur considére un trés grand nombre d’ouvrages intéres-
sants du réseau des autoroutes allemandes; il compare les affaissements prévus
(déterminés a I'aide des essais de charge et du calcul d’aprés Frohlich) avec les
affaissements que I'on a observé jusqu'a aujourd’hui. Ce tableau comparatif est
des plus précieux pour l'étude des fondations placées dans des conditions
analogues.

4° Monsieur lingénieur en chef Bretting présente un rapport sur les fon-
dations du pont de Storstrom au Danemark. Ce travail contient également de
nombreuses indications, tirées de la pratique, sur les méthodes de fondation; il
décrit une installation permettant de prélever, sans la détériorer, une éprouvette
de terrain, un nouvel appareil conique pour le contréle de la consistance des
argiles ainsi que des investigations statiques intéressantes.

Nous avons recu 19 inscriptions pour la participation & la discussion, preuve
que ce théme, que nous avions déja traité au Congrés de Paris, suscite toujours
le plus vif intérét. Quelques contributions a la discussion sont consacrées
a I'emploi du coefficient d’élasticité du terrain, concept que vous connaissez tous.
Nous savons aujourd’hui que cette valeur n’est qu’artificielle mais cependant,
les calculs basés sur cette valeur, sont précieux et la statique pratique n’'aban-
donnera jamais cette idée.

D’autres contributions a la discussion concernent la répartition de la pression
dans un sol de fondation, la théorie de l'affaissement des couches d’argile et
les méthodes géophysiques d’investigation. Les contributions consacrées au
calcul des affaissements, en fonction du temps, offrent un intérét tout-a-fait
spécial. -
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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 Structure by a Yielding Subsoil.

Professor Dr. Ing. F. Kégler,

ord. Professor an der Bergakademie, Freiberg/Sa.

Dans toute cette étude nous admettons un terrain qui, sous la charge. ne pent
que se comprimer et non pas céder latéralement.

Io — Cas du faisceau 'de forces.

Admettons que l'ouvrage ne posséde aucune rigidité et qu’au contraire il soit
complétement mou et mobile, c'est-a-dire composé de piéces indépendantes les
unes des autres; ses parties s’affaisseront exactement dans la méme mesure que
le sol sous I'effet de la charge. L’ouvrage suivrait ces affaissements sans opposer

L

Bauwerk

OQurrage

Structure
Belsstung P
Surcharge P l
Load P ‘ l

;;7777’/-7777777/ VaN \ /L

/ s X Pa >\ NN\ Druck rerfeilende Schicht
/ / / X )\ AN AN \ Couche réparfissant I3 compression
(L L L L NN\ N N\ Lood Distributing layer
i I Pm Pe I_zus::rmrnendn}c/révafv weiche Schicht

h  Couche malle compressible
' Soff compressible lyer

Fig. 1.

aucune rigidité; il ne pourrait supporter aucun moment de flexion. Nous voulons
désigner par «faisceau de forces» cette mise en charge du terrain par une telle
construction ou par plusieurs charges indépendantes.

La répartition de la pression dans le sol ne dépend plus maintenant de la
rigidité de l'ouvrage: elle se propage de la facon usuelle, comme le représente ia
fig. 1. Une couche molle compressible, située & une certaine profondeur. est
soumise aux pressions indiquées: au milieu, la pression maxima p,.; au droit des
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extrémités de 'ouvrage, la pression p, et sur les cotés, la petite pression p,. La
répartition de la pression se calcule d’aprés les formules usuelles, par ex. aussi
d’aprés le diagramme de Steinbrenner.

La compression de la couche mince correspondra 4 la répartition de la pres-
sion, suivant les pressions p., p. et p, qui agissent a sa surface.

La construction doit s’affaisser d'une fagon correspondant aux compressions

de la couche molle, plus en son milieu, de z. par ex., moins i ses extrémités,

; de z, par ex. (fig. 2). Nous ne

- considérerons aucun effet égali-

. sateur de la couche répartissante

T TP, " sur la couche molle, et pqui pour-

rait avoir comme conséquence une

certaine réduction de z, et une

\lk\y/ augmentation de z,.

Fig. 2. La différence des affaissements

Zm au milieu et z, aux extrémités

de T'ouvrage représente la fléche que subit l'ouvrage, constitué de différentes

piéces indépendantes, sans opposer la moindre résistance, car, par définition, il
ne posséde aucune rigidité. La fléche de la construction se mronte donc a:

S = Zm — Za. (1a)

II° — Ouvrage rigide.

Si maintenant on admet que ’ouvrage est rigide, il ne suivra pas complétement
cette déformation, au contraire, il lui opposera une certaine résistance dont la
grandeur dépend de la rigidité de la construction. La consequence en est que
l'ouvrage ne fléchira pas autant en son milieu, ce qui signifie, qu'en ce milieu,
le terrain ne se comprimera pas de z,, mais seulement de z, — Az, L’ouvrage
supportec donc une partie Ap,, correspondant a sa rigidité, de la pression p.
Le sol sera pour ainsi dire déchargé de Ap.. L'ouvrage ne peut supporter la
charge Ap. quen s’appuyant i ses deux extrémités sur le sol, comme une
poutre sur deux appuis; le sol supportera en ces points un excédent de charge
Ap. qui s’ajoutera a la pression p,. En ces endroits, la couche molle subira
donc une plus grande compression que z,, par ex. z, | Az,.

L’affaissement est encore plus grand au milieu qu'aux extrémités de I'ouvrage;
la différence, c’est-a-dire le fléchissement de l'ouvrage, n’est plus aussi grande
que dans le cas I du faisceau de forces; le fléchissement n’est plus maintenant
que de: '

S = Zm — AZn — (2. + Az,) (1b)

(Zm — 2.) — (AZm + Az,)

|

Cette réduction du fléchissement provient de la rigidité de 1'ouvrage. Ce dernier
supporte en son milieu la charge Ap et augmente sa pression de Ap, aux deux
extrémités, afin de travailler comme une poutre sur deux appuis. La charge de
l'ouvrage est représentée a la fig. 3. ’
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En ce qui concerne la répartition de la charge Ap,, et des réactions Ap,, on
en est évidemment réduit 3 des hypothéses, de méme qu'en ce qui concerne le
rapport de leur grandeur. Admettons une répartition telle que celle indiquée a la
fig. 4: répartition parabolique des pressions, les quarts extérieurs de la longucur

P I
' l
I
| |
| |
] m |
' T
Weiche Schicht ] o
Couche fendre
Soft layer
Vermehrung um P VYerringerung um pm Vermehrung um P
Accroissement de  Aps i Reéduction de dpm - F Accroissement de Aps gy
Increase by Decrease by Inerease by
Fig. 3.

L agissent comme appuis et la demi-longueur centrale est chargée. La somme
des réactions Ap, doit étre égale a la somme des charges Ap., on peut donc
écrire:

2

“. RN 2/, .1
3 Apm 9 L—Z(Apa /3 /‘I L)

Apm = Ap, = Ap. (2)

La portée de la poutre simple ainsi chargée est 1 = % L.

Bauwerk
L = Qurrage
. Strudlure _
[ (Belastung) | z

Apm (Surcharge) 4ap

(load)
/ f{z f1

-ﬂ——’zg L-————-—

| B8 47

Fig. 4. Fig. 5.

IIl>o — Charge supportée par l’ouvrage.

On peut tenir le raisonnement suivant pour déterminer la grandeur de Ap:
La fléche de la poutre chargée suivant la fig. 4 peut se calculer de deux facons
différentes:

1o En tant que fléche d’une poutre sur deux appuis, d’aprés les formules

usuelles de la résistance des matériaux; grandeur f;, voir IVe,
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2° En tant que différence de compression de la couche molle
a) sous le mileu de l'ouvrage par suite d’une charge p. — Ap,
b) sous les bords de U'ouvrage par suite d’une charge p, -+ Ap,

calculée suivant les lois sur la compression du sol; grandeur s, voir Ve.
Les valeurs f,, et s doivent étre éqales entre elles.

IVe — Calcul de la fléche de la poutre (suivant IIl° 1°).

La poutre est chargée et appuyée suivant la fig. 4. Au lieu de 'appui par les
réactions Ap,, réparties sur les longueurs 1/, L, admettons simplement les
réactions concentrées A et B. La portée est ] =3/, L. La charge s’étend sur
1/, . =2/, 1. On peut calculer la fléche au milieu de la poutre de longueur
totale L par rapport a ses extrémités libres en porte-a-faux.

a) La fléche de la poutre de portée L.

Comme on en est réduit a des hypotheses, un calcul précis n'a aucun sens.
Le cas de charge de la fig. 5 est a peu prés I'intermédiaire entre une charge

P P P
8. 6. C.

P Vi 25
S =86 f= 5587 I we7
Fig. 6.

concentrée suivant la fig. 6a et une charge triangulaire suivant la fig. 6¢c. On
peut donc admettre

moment de flexion: M:%l (3)
. . PP
fleche: f= 55T 4)

On a donc:

VP:2/‘3'AP'2/31‘t:4/9AP.‘l‘t

__(e-ap-deppl e L s
M= 5 =4 Ap-1 t_.20 Ap-L*.t (5)
Yo-Ap-1-t-1° 4 .t Ap-1%t
= w195 2P B 1245 (6)

ou t est la profondeur de la charge et de 1'élément portant, perpendiculairement
au plan du dessin,
J le moment d’'inertie de I'élément portant sur cette profondeur,
E le module d’élasticité du matériau de I'ouvrage.
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b) La fléche de la poutre de longueur L.

Suivant ce que nous avons dit sous III, on se sert de la différence des affais-
sements entre le milieu de I'ouvrage et ses extrémités, c’est-a-dire de la fléche
de la poutre de longueur L. D’aprés ce qui précéde, on peut raisonner comne

suit en se basant sur la fig. 7. :
Le fléchissement f; se propage )"—-——l'guyrage L
au dela des appuis de la pou- fructure
tre de portée L sous forme Lz‘l = m .
de mouvement des extrémiiés ) o
libres. A la fig. 7 on a admis f é{ A'f
que la ligne de flexion était s I
une parabole au-dessous de . ‘ > . 2
L'inclinaison des tangentes est g, e chsrgue - ™. /){
donnée par tga = 21 et e -
R S T Fig. 7.
D’autre part:
L—1 _L—1 2% L—1
Af—TtgahTm——2l—l——
— f
fL::fl—l—Af::fl—}—Qfl-L—l—lle—(l—l—QL-—?l)
. 2L—1 ( L )
_fl"—'l—*—fl ZT_l-
Du fait que 1 =3/, L on a:
f—_5_ _ 5 aAp-I't 5 Aplt-t
"3 71T 3 124EJ T 372 EJ
b Ap-L*-t o, ApL*t -
f, = 379 " T B (*/s)* = 0,00426 R (7)
Ve — Compression de la couche molle sous le poids de I'ouvrage

(suivant ITe 2°).

Suivant la fig. 1, la couche molle supporte de la part de I'ouvrage les pres-
sions pm sous le milieu, p. sous les extrémités lorsque le sol est soumis, a la
base de la construction, a la pression p. Par suite de la rigidité de I'ouvrage,
il se produit une diminution de la pression de Ap, au milieu et une augmen-
tation Ap, aux bords, ainsi que l'indique la fig. 4; d’aprés 1'équation (2) on
a Apw = Ap., = Ap. Cette modification de la pression a la base de 'ouvrage
a pour conséquence une modification de la pression sur la couche molle située
dans le soussol; on admet que ces derniéres modifications se comportent dans
le méme rapport que les pressions sous la base de l'ouvrage et les pressions sur
la couche molle entre elles. Dans cette hypothése sont exprimées:

1 la répartition des pressions dans le sens de la longueur du batiment, comme
indiquée a la fig. 1;

2° la répartition des pressions en profondeur, perpendiculairement au plan
de la fig. 1,
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en d’autres termes, la distribution des pressions par la couche répartissante:
la pression p a la base de I'ouvrage se modifie jusqu'a la couche compressible
en pn et en p,, suivant la fig. 1.

Les véritables modifications de la pression a la profondeur de la couche molle
sont donc:

au milieu Apm-p—m-, aux bords Ap,- Pa
P P

pm Pa

=A — Ap. P8

P P P P

les pressions sur la couche molle sont donc:

au milieu py — Ap- %‘l, aux bords p,+ Ap- Ps

- P
voir fig. 3.

La compression de la couche molle d’épaisseur h se monte a: 7
au milieu: (Pm Ap ppm) K_h_m, aux bords: (pa_lf.Ap I;a.) Kia

ou h est 'épaisseur de la couche molle, K., et K, les modules de compressibilité
du terrain de la couche molle sous le milieu de 'ouvrage et ses extrémités. Ces
deux derniéres valeurs sont a tirer des diagrammes de compression de la terre.

La différence de ces dewr compressions correspond a la fléeche de louvrage:

h 2\ h
S_(Pm—AP ?)K—_(pa'f‘A Pp) K, (8)

VIo — Détermination de Ap.
D’aprés III on doit avoir: f =s, ¢’est-a-dire

Ap - L4t

Ap.Pm L_( Pa) h _ .
(pm Ap - )Km pa+Ap- B Ka_0,00426 o]

p

Il en résulte que:

(B

Kn K.
Ap T b (9
0,00426 - —+ ( Ka)
Dans la plupart des cas K = K, = K, ce qui simplifie notre équation:
h
X (pm—pa) P — Da
Ap= Toe B Lt K patpe O

. Pm
K 000426 “p = 4B

0,00426 - + Pm :
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VIIe — Résultat.

La partie de charge supportée par lUouvrage: Ap, et par le fait méme les
contraintes de flexion dans ce dernier sont déterminées:

1o par la différence des pressions pm — p. (fig. 1) agissant sur la couche
molle du sous-sol. La charge Ap croit proportionnellement a cette dif-
férence.

2> par la longueur L de Uouvrage; la charge Ap décroit trés rapidement avec
I'accroissement de L. Lorsque L est trés grand, Ap = 0.

3> par Uépaisseur h de la couche molle; Ap croit en méme temps que h.

4o par le module de compressibilité K (rigidité) de la couche molle. Ap
diminue avec l'accroissement de la rigidité de la couche molle.

oo par la rigidité EJ de lUouvrage. Ap croit en méme temps que EJ: un
ouvrage complétement mou ne supporte aucune charge Ap et par le fait
méme aucune flexion; la charge provenant de la compressibilité du sol est
plus grande dans un ouvrage trés 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
numérique suivant prouve le contraire.

VIII° — Exemple numérique.

Soit un réservoir de béton armé (fig. 8) de 24 m de longueur, 12 m de
largeur et 4 m de hauteur. Pression a la base p = 4,5t/m? = 0,45 atm. Nature

[}
4m

\ * Jfesteriehm
\ 3m  limon compact
SHff clay
N

AY
1\ walcher Ton

h=4m_argile molle
S0ft cla,

Z=5m

Fig. 8.

du sol: 3 m de limon compact et au-dessous 4 m d’argile molle avec module de
compressibilité K — 60 kg/cm? dans la zone de compression. Détermination de
la répartition des pressions suivant Steinbrenner:

or == 0,18 atm, oy = 0,36 atm.
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La base du réservoir est renforcée par des nervures distantes de 3 m et dont
les dimensions sont domnées a la fig. 9. Considérons une bande de largeur
t=1m le long de I'axe longitudinal du réservoir;

4 20 m cette bande a les caractéristiques suivantes:
¥ 11 J = 15,2 - 106 cmt,
e F. = 84,3 cm?;
-253cm” _—_—_-_-_—_—_—J-_-_‘L_ W, =2,37.105cm3, W, = 1,78 - 105 cm3;
450Fig. 9. E=1,-10°atm.

D’aprés I'équation (10) la charge du réservoir est:

= 5200% - 100 - 60 0,36 + 0,18
0.00426 - 1= 705 15.2.10°. 400 T 0,45
018 018

—_ — —_ 2
= 093412 —2.13 0,085 atm = 0,85 t/m?2.

On calcule d’aprés I'équation (5) les contraintes dans les nervures

_ 1 942 .1 —
M= 50,8524 - 1 = 24,5 mt
24,5 - 10° . . 245-10°
937 108 — 103 kglom’, =1 g0 =

Gb:

= 206 kg/cm®.

La fléche du réservoir par rapport a sa longueur L = 24 m se monte, d'aprés
I'équation (7), a:

4,26 - 8,5- 3,318 - 10** - 10? 10'°
10°-10%- 1,5- 10°- 15,2 - 10° 10%®

La compression de la couche molle en sous-sol, c'est-a-dire Uaffaissement de
la poutre en son milieu atteint, d’aprés 1'équation (8):

fl, =

- 5,27 = 0,53 em.

0,36\ 400
(0,36 0,085 - 0. 45> 0 = (0,36 — 0,0680) - 6,67 = 1,95 cm.
L’affaissement a l'extrémité de la poutre est de:
0, 18) 400
(018+008") 045/ 60 = (0,18 + 0,034) - 6,67 = 1,42 cm.

IX> — Influence de la rigidité de I'ouvrage.
Pour donner une idée de linfluence de la rigidité de l'ouvrage, nous
ajouterons ce qui suit & I'exemple numérique donné sous VIII°:

Hypothése: Le moment d’inertie des nervures raidisseuses et lear moment résis-
tant sont: :

a) deux fois plus grands, b) la moitié moins grands que précédemment.
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La hauteur de la poutre reste donc inchangée dans cette hypothése

018 018
0,46 +1,2 = 1,66

Cas a) Ap=

Contraintes dans les nervures:

1
\ p— . z, et
M 0 1,08 -242-1 31,1 mt
31,1 10° . . o ; .
Op = mTOﬁ — 6,56 kg/cm s Ce — 131 kg/cm p,

La fléche du réservoir se monte a f;, = 0,334 ecm.

018 _ 0,18

Cas b)  Ap= 14615 =306

Contraintes dans les nervures:

]
\’ == e . 2. =
M 50 0,6-24°-1 17,28 mt

173105

269 LV ~ 2
% =119 10° 14,5 kg/cm?,

Se = 290 kglem®.

La fleche du réservoir atteint f;, = 0,743 cm.

= 0,06 atm — 0,6 t/m?2.

831

= 0,108 atm = 1,08 t/m®.

Contraintes
Rigidité Ap dans le béton dans les fers F'leche
de l'ouvrage t/m* de I'ouvrage
Sp O¢
s ) 0,60 14,5 kg/cm? 290 kg/cm® 0,74 cm
J 0,85 10,3 206 0,53 ,,
2] 1,08 6,6 131, 0,33 .,

L’accroissement de la rigidité de la poutre réduit les contraintes
lorsque la hauteur reste constante.

de flexion

X° — Hauteur (rigidité) optima des poutres d'un ouvrage.

Il est aussi intéressant de savoir quelle influence a la variation de la hauteur
des poutres sur la grandeur des contraintes. Pour cela considérons une simple
section rectangulaire, comme l'indique la fig. 10; W =1/, tH2, J =1/, tH3

H
=3 - W. D’aprés les équations (5) et (10) on a:
-t M=_1.Ap. L2t
20" P
H  Fig. 10. — 1 g Pm — Pa
20 aL4-t-K+pm+pa
EJ-h P
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La contrainte de flexion est simplement

g=M_L-t  pn—pe
W 20W olt*-t-K 4. Pm+ Pa
EJ-h p
et en introduisant les abréviations p’ = p.. — p. et p”’ = P F pa’ ainsi qu’en

remplacant J et W par leurs valeurs:

. 3L2.p-E-h-H
T 120a-L*-K410p”-H*-E.h’

Et, en introduisant les abréviations

B=3L:.p-E-h, y=120a-L¢-K, 3=10p”-E.h

c

notre équation se résumie a

c = -————B i
T y+0-H¥
On obtient la contrainte de flexion maxima a partir de la condition (—g—g ==0
3 -
ba-Lt- K
H= —E‘)WTETH‘ (11)

On arrive au résultat tout-a-fait intéressant qu’il existe une hauteur de poutre
H défavorable pour laquelle la contrainte o est maxima. Avec les valeurs do
I'exemple numeérique ci-dessus, on obtient

=3-2,42.106.0,18-1,5-105. 4. 102 = 18,65 - 1013 kg2 cm~1
y=12.102.426-10-3.2,44.1012. 6 -10 = 10,16 - 1014 kg cm?
6=10-12-15-105-4-102 =72 . 108 kg cm™1

H_‘725,56- 10-3- 83,17 - 10" 6 - 10
= 1,2-1,5-10°-4- 10°

o 1865-10°-H  _ 1865-H
T10,16-10* +7,2- 10“ H* 10,16+ 7,2 H*’

lorsque H est exprimé en m.

—=}706 - 10° = 89 cm = 0,9 m.

Le calcul avec différentes valeurs de H donne:

H=03 05 07 08 09 10 11 13 15m
¢ = 5,61 843 10,33 10,75 10,90 10,85 10,38 9,32 8,13 kg/cm?.

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

Lorsque la hauteur de la poutre se trouve au-dessous de la valeur la plus
défavorable, les contraintes sont plus faibles dans la poutre, car cette derniére est
plus molle, posséde une rigidité moins grande et s’adapte mieux aux affais-
sements 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 également plus faibles dans
la poutre, car cette derniére est plus rigide et prend une plus grande partie de
la charge, cependant son moment résistant croit avec le carré de la hauteur et

|

151

Fig. 11.

Hoke des Trdgers
Hauteur de la poulre

O + + }

5 7 9 f" /En"
Grosse der Spannung
Grandeur de /a contrainle
Sress

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

On peut en tirer la régle importante qu’il faut donner aux ouvrages construits
sur un sol compressible, une grande flexibilité qui leur permette de suivre farile-
ment les fléchissements (ouvrages mous, décomposés par des joints en différentes
parties) ou, au contraire, les rendre trés rigides et inflexibles afin qu’ils puissent
supporter facilement toutes les contraintes de flexion. L’intermédiaire est ici
mauvais; il engendre dans 1'ouvrage les contraintes relativement les plus grandes.

53
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Essais pour déterminer la distribution des efforts
dans la surface d’appui d’une fondation.

Versuche zur Bestimmung der Spannungsverteilung
in Griindungssohlen.

Experiments to Determine the Distribution of Pressure over
a Foundation.

Ing. Dr. techn. K. Hruban et Ing. Dr. techn. B. Hacar,
Prague.

1o — But des Essais.

On connait la solution de Boussinesq du probléme du solide limité & un plan
horizontal, sur lequel agit une force perpendiculaire par I'interméde d'un cylindre
rigide (fig. 1). Si les déplacements verticaux de tous les points de la base du
cylindre sont égaux, I'effort en un point quelconque M est

a
VY = —F———=" P
) Va2__x2

p étant la valeur moyenne de la pression. En cas de probléme a deux dimen-
sions, I'expression analogue, due a Sadowsky, est

Les deux équations donnent la distribution des efforts, indiquée par la ligne v
(fig. 1). Le minimum de la pression se trouve au centre G et peut avoir une
valeur de 0,5 p a 0,637 p, selon la forme de la
surface d’appui. En réalité, les efforts ne peuvent
étre infiniment grands. A proximité du contour
de la surface comprimée, il y aura des modi-
fications, causées par les déformations plastiques,
et il faut admettre que la ligne pointillée +’
représente approximativement la répartition réelle
des efforts. La courbe a donc une forme de
selle, les deux maxima de pression se trouvent

Fig. 1. - prés du contour de l'aire chargée et dépendent
Distribution des efforts d'aprés  des mouvements de glissement qui se produisent
L& theorie. a l'intérieur des deux corps en contact.

En est-il de méme sous les fondations reposant sur des terrains compressibles?
Cette question fut vivement discutée au cours de ces derniéres années. Les essais
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de MM. Kégler et Scheidig! exécutés a la surface d'une masse de sable, ont donné
le maximum de pression au centre de la plaque de charge. Au contraire, les
mensurations d’efforts dans la surface d’appui des piliers a Ludwigshafen? et
a Niederfinow? indiquent clairement la i
forme de selle de la courbe de pression, L 5
en accord avec la théorie du solide élastique.
Enfin, les expériences de M. Press? sem- g 15 4y - -
blent confirmer que les deux cas peuvent o1 a7
se présenter sous certaines conditions.

Pour le calcul de vastes semelles de fon- 5 > i
dation ou du radier général, il est trés
mmportant de connaitre la distribution réelle
des réactions du sol. Afin de contribuer
a l'éclaircissement de ce probléme, 1'Asso-
ciation Tchécoslovaque de Recherches a entrepris des essais dont nous allons
donner un bref apercu.

50

Fig. 2.
Plagque de charge, divisée en cing parties.
v = parois de verre.

20 — Disposition.

L’affaissement d'une fondation est due a deux phénomeénes différents:

1° compression élastique du sol,

2o changements irréversibles de sa structure intérieure. Ceux-ci dépendent du
rapport des tensions principales totales, provenant et de l'action de la charge et
du poids des couches supérieures du terrain voisin, reposant sur le plan de la
surface d’appui. Pour étudier le travail du terrain sur un modéle a échelle réduite,
il est donc indispensable de metire
le sol d'essai au méme état de con-
trainte qu’il subit sous une fon-
dation réelle. Il faut alors employer
non seulement un matériau d'essai
d'une compacité correspondante a
la nature, mais aussi appliquer aux
cotés de la plaque de charge un
poids, remplacant la masse supé-
rieure. Conformément a ces prin-
cipes, notre modeéle devait imiter
la section d'un long mur, fondé
a la profondeur habituelle. Comme
matériaux d’essai, nous avons choisi
les sables fins, dont le taux de
fatigue admissible est généralement
esimé a 1 kg/cm? environ. Une

série d’essais analogues a été ellec- Fig. 3.

tuée sur une couche de caoutchouc. Disposition générale de Vessai.
1 Bautechnik 1929, p. 268, 828.
)

Bautechnik 1932, p. 595; Bauingenieur 1933, p. 242, 473.
Baulechnik 1934, p. 522.
Bautechnik 1934, p. 569.

b3*

[P
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La disposition de nos essais était la suivante:

La plaque de charge était divisée en cing parties (fig. 2) qui pouvaient étre
chargées par I'interméde de trois petites tables rigides et s’enfoncer indépendam-
ment I'une de 'autre. On mesurait leur déplacements par six appareils. indiquant
directement les centiémes de millimétre et permettant d’en apprécier les milliémes.
Les photographies ci-jointes (fig. 3 et 4) montrent les détails de la disposition.

A Taide de cette installation, nous
avons étudié les déplacements des par-
ties de la plaque, en y appliquant
diverses charges et en mesurant leurs
enfoncements totaux (pendant I'action
de la charge) et irréversibles (apreés
son écartement). Jusqu'au mois de
juillet 1936, etfectué
16 séries d'essais (désignées par A,
B...). chacune se composant de plu-
sieurs mensurations (a, b .. .). Il fal-

nous avons

lait préparer de nouveau le matériau
pour chaque série, parce que la com-
pressibilité du sable se modifie a la
suite de chaque mise en charge. Evi-
demment, 1l se forme des zones de
plus grande résistance, les conséquen-
ces de la déformation irréversible se
manifestent autrement au-dessous de
chaque partie de la plaque et la con-
solidation du matériau s'effectue dif-

S Fig. 4. [éremment pour chaque mode de
Disposition des appareils de mesure. distribution des efforts.
3o — Caractéristiques des matériaur employés.
Composition granulométr. Teneur Volume Indice
Poids Restes sur tamis de mm en eau des vides de vide
Désig- mécihi S - I
) .\[)('(l l(]lle | | 0/0
niia0n 20| 1,0 | 05| 025 01 <01 o
! R ) du volume €
e e e o e —— du poids kil
kg/dm?® %o | 9% [ %o lo % | o
| |
Sable 1 1,683 — 43| 478 4458 22| 09 3.6 41,8 0,718
I | 1,672 — 43| 47,8 | 44,8 ; 221 0,9 3,6 38,4 0,624
. I 1,741 — 43| 478 448 22| 0,9 1,8 34,7 0,532
» IV 1,768 24.6 | 20,7 26,7 266 20| 05 0,9 33,2 0,497
| |
. vV 1,567 = | 43 47,813 448 22| 09 0.5 40,9 0,693

La limite p, de la proportionnalité de I'enfoncement du centre de la plaque
a la charge appliquée se manifestait, quand la pression moyenne dans la surface
d’appui atteignait a peu prés 21/, fois la charge d'a coté.
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Le corps d'essai en caoutchouc avait les dimensions de 45 x 14,3 X 3,1 cm.
Il était constitué de bandes d’épaisseur moyenne de 0,68 cm collées ensemble et
assis sur une couche tassée de sable IV de 20 cm de hauteur; autour de la sur-
face d’appui n’agissait aucune charge.

4o — Répartition uniforme de la charge.

La fig. 5 montre les compressions de la couche de caoutchouc. La ligne T
(resp. 1) est celle des enfoncements totaux (resp. irréversibles) causés par la
fatigue uniforme de 0,53 kg/cm2. Les propriétés différentes du sable se mani-
festent par la proportion prépondérante des enfoncements irréversibles; ceux-ci

- g 0,52 kgicm? 0682 kgiem? 042 ﬁk

}0.53 kgicm* ol =
2 2 ':I—:%::ﬁ—'—‘
1 B ! ~ -
, BT 3 8§ s
®
Fig. 5. Fig. 6.
Charge répartie uniformément sur la couche Charge répartie uniformément.
de caoutchouc, essai Qa. a) Sable I, essai Eb (po ¥ 0,5 kg/cm?),
T = enfoncements totaux, b) Sable III, essai Ha (po 31,0 kg/cm?).
I —= enfoncements irréversibles. T = enfoncements totaux,

I — enfoncements irréversibles.

auront déterminé I'allure de la courbe T (fig. 6). Il en résulte que la distribution
des efforts sous une plaque rigide dépend surtout de 1'état d’équilibre du sol
au-dessous de son contour, a savoir du rapport p: p..

a) Quand la disposition de l'essai correspondait aux circonstances générales
qu'on rencontre dans la pratique, la proportion de 1'enfoncement total des bords
de la plaque a celui du centre était 0,68 — 0,98 (0,88 en moyenne pour 11 essais
avec charge de 0,5+ 1,1 kg/cm? sur la surface d’appui, la charge agissant
autour de la plaque d’appui étant 0,23 < 0,49 kg/cm?2, ce qui correspond a une
fondation sise a 1,5 <+ 3 métres de profondeur sur un terrain de nature équi-
valente au matériau d'essai).

Pour obtenir des enfoncements égaux sur toute l'étendue de la plaque (cas
d'unc fondation rigide), il est donc nécessaire d'augmenter les charges a la
proximité des bords. En admettant que la pression a l'extrémité de la plaque
soit égale a celle d’a coté, on obtient la ligne de distribution en forme de selle,
correspondant aux résultats précités des mensurations a la surface d’appui des
piliers.

b) Quand on apphque une charge assez élevée a la surface libre du sable, la
ligne prend une forme inverse, le minimum d’enfoncement 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 indiquée par une ligne d’allure & peu prés parabolique, connue
par les essais de M. Kdgler.

10 kgjcm?
o] e

T T ! 1 Charge répartie uniformément
k F'\l\ 3 la surface libre.

Fig. 7.

s 8 § 8 Sable III, essai Oa (po = ¢).
5° — Répartition, entrainant des enfoncements égauz.

Méme sur les solides élastiques, cette répartition dépendra des mouvements irré-
versibles qui se produiront sous les bords de la plaque. Il n’est donc pas possible
de calculer les rapports mutuels des charges partielles d’aprés l'influence de
I'augmentation de l'une d’elles et il faut procéder par voie d’essai et de men-
suration directe. La fig. 9 montre le résultat obtenu avec le caoutchouc. La diffé-
rence entre les enfoncements mesurés ne s’éléve qu’a 0,003 mm (0,3 0%), ce qui
correspond i la limite de précision des appareils de mesure. D’aprés les valeurs

12 4
e 0.36p 21021 kgicm® /\
O] — o) Fig. 8
Y 1£. -
-3 =S d U= &% .
- = Répartition égalisant les enfoncements.
Couche de caoutchouc chargée pour
£ . § g sSem lu.,f. .hgp
= T= - - = a premiére fois, essai Qh.

des charges appliquées, on arrive a tracer la ligne approximative de la distribution
des efforts (v, fig. 8). Nos observations signalent une pression centrale un peu
plus grande (de 5 9/p environ) que celle donnée par la théorie.

Avec les sables, il n’était pas possible d’atteindre une telle précision et les résul-
tats obtenus étaient moins réguliers. Pour tracer les lignes de distribution, nous
avons ajouté aux charges partielles une petite correction calculée a I'aide d’autres

® ®

& | y s »d

g 01p . pludkguem® A s 03450, pyl33kgiem

g e s ; 3

8 hpia 9 \ o obip I =
] = ! +—— = 4 —

55cm & 9 2 ey 55em
@ - )
£y R T§ 0 1 R R SE A T3 ~un |-

Fig. 9.
Répartition égalisant les enfoncements.
a) Sable II, essai Fn (p, =~ 0,8 kg/cm?).
b) Sable III, essai B! (p, = 0,9 kg/em?).

essais. Les exemples (fig. 9) indiquent les répartitions obtenues avec fatigue
moyenne dépassant déja d’une moitié la limite de proportionnalité, ce qui repré-

5 11 faut remarquer que méme le caoutchouc donne une ligne un peu modifiée, si on répete
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 a celle que nous
avons trouvée pour le caoutchouc. Néanmoins, ces résultats numériques ne
peuvent &tre généralisés, chacun d'eux dépendant des données de I'essai respectif.
(Nous nous proposons de continuer ces essais avec d autres sols et a plus grande
échelle dans la nature.)

Afin de pouvoir observer le changement qui se produit, si la fatigue dépasse
le taux généralement admissible, nous avons ajouté une série d'essais avec le
sable sec et peu chargé aux cotés de la surface d’appui. La limite de propor-
tionnalité p, était ici environ 0,5 kg/cm?2, ce qui aurait donné une résistance
admissible de 0,75 kg/cm?. En sollicitant le sable a une pression movenne de
1,24 kg/cm? (c’est-a-dire 2,5 p,), nous avons. obtenu la répartition, nécessaire

. pel2kgrem® |
§ sy 074
5 1897 I Fig. 10.
(1~
Répartition égalisant les enfoncements.
- Sable V, essai Ng (p, = 0,5 kg/cm?).
s g r 8 g (p g/

pour égaliser les enfoncements, indiquée a la fig. 10. On remarque 1'écoulement
des efforts vers le centre. Il semble qu’avec des fatigues excessivement croissantes
on parvienne enfin i une ligne de distribution de la forme de cloche, semblable
a celle, observée a la surface libre.

6° — Conclusions.

Le modéle employé étant de petites dimensions, il faut voir si les résultats men-
tionnés ci-dessus concordent avec les mesures effectuées sous de véritables dalles
de fondation. Il en est ainsi, puisqu’en cas de probléme a trois dimensions (surface
d’appui carré ou réctangulaire pas trop longue), I'effort au centre devrait s’élever
approximativement a une moitié de la pression moyenne. Nos essais donnent
d’ailleurs l'explication des différentes allures des courbes de pression observées
dans les divers cas.

Ajoutons encore que les trés nombreuses mensurations, effectuées par I'institut
de M. Klokner sur des terrains de fondation divers, ont déterminé les valeurs de
leurs compressions élastiques et irréversibles. Le calcul montre que la flexion
d’'un fondement en béton armé cause une fléche qui est beaucoup moins grande
que I'amplitude du tassement non élastique d'un sol compressible. En ce cas, on
peut considérer toutes les dalles de fondation comme rigides.

Supposant la fondation sur une couche pratiquement homogéne, on arrive ainsi
aux conclusions suivantes:

La distribution des efforts sous un élément de fondation est variable et dépend
de Uétal d’équilibre du sol. Jusqu'a ce que la fatigue moyenne ne dépasse pas
la limite de proportionnalité de plus d’une moitié, la ligne de pression a la forme
de selle et ses maxima se trouvent dans les quarts extérieurs de la largeur de la
surface chargée. Une fatigue excessive entraine le marimum de pression vers le
centre.
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Répartition des pressions sous une semelle élastique chargée
uniformément et placée sur un sol élastique isotrope.

Druckverteilung unter einem gleichmiflig belasteten,
elastischen Plattenstreifen, welcher auf der Oberflache
des elastisch-isotropen Halbraumes liegt.

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

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

Dans I'étude mathématique de la répartition des pressions sous une semelle
élastique, nous sommes contraints de faire des hypothéses tant pour la semelle
que pour le terrain sur lequel elle repose. L’hypothése la plus simple consiste
a admettre que les affaissements sont proportionnels aux pressions (hypothése de
Winkler). Cette facon de procéder permettait de traiter assez simplement toutes
les questions mathématiques. Cette hypothése fut cependant rejetée, tout spéci-
alement par les physiciens du sol, car, suivant cette théorie, I'affaissement est
indépendant de la grandeur de la surface de charge et la charge ne produit un
affaissement qu’'au-dessous de sa surface d'application. Il était donc nécessaire
d’étudier la répartition des pressions sous une semelle élastique reposant sur un
sol élastique-isotrope. La théorie de Boussinesq ne tient que partiellement compte
des propriétés d'un sol naturel, mais elle fournit d’excellents résultats aux points
de vue physique et qualitatif. L'étude du probléme a l'aide de fonctions finies
conduit a des développements trés compliqués résolubles que dans les cas les
plus simples. Il faut donc chercher une issue dans les développements en séries.

Nous voulons étudier ici la répartition des pressions sous une semelle élastique
reposant a la surface d'un sol élastique-isotrope. Il faut évidemment admettre
qu’il n’y a aucun frottement entre la semelle et le terrain. Nous avons présenté
un travail semblable pour la plaque circulaire au congrés de mécanique du sol
tenu & Cambridge (16).

Nous avons introduit les notations suivantes:

Ep: module d'élasticité de la semelle,

Eg: module d’élasticité du sol élastique-isotrope,
mp: constante de Poisson de la semelle,

mpg: constante de Poisson du sol,

a : demi-largeur de la semelle,

h : épaisseur de la semelle,

N : ngdité de la dalle.
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Désignons par «© la déformation verticale de la surface du sol; dans la région
x < a (fig. 1), © doit en méme temps représenter la fleche de la semelle. 1l en
résulte qu'a la surface du sol élastique-isotrope les

| p relations suivantes doivent étre satisfaites:
x>a o,=0 o quelconque
1 1
I x<o a=pky sdo=tp—pw|
1
o) | L’équation différentielle AAcw = N [p—p(x)] est
e généralement appelée équation de la plaque. L’opéra-
e x _,{ teur de Laplace, appliqué deux fois & o, fournit dans
: 1., dto
Fig. 1. le cas considéré I

Considérons d'abord la fléche de la plaque. La solution de I'équation dif-

4
.. . ® , . .
férentielle homogeéne i = 0 peut s’écrire sous la méme forme que celle de

la poulre:
x\2
oy = Co + G, (X) @

On pose comme intégrale particuliére de I'équation non homogéne une série
exponentielle a coefficients inconnus:

21
Z A21( ) (3)
La fonction inconnue p (x) est également représentée par sa série exponentielle.
2n
P = 5 Bou(2) @

L’équation de la plaque fournit la relation entre les coefficients A, et B,,.. En
comparant les coefficients on obtient:

A= (p—By)

L_Q4N p 0 .

A . at 2n! (®)
A2"+4—_N(2—n—}—f4)!

La fléche de la plaque prend donc la forme:
; pa4 (£)4_ 0 a_i 21! (}_)211—}—4 )
=0+ C ( ) ToIN ,EON (2n+4)!B2" a )
Au point x =a aucun moment d’encastrement n’agit, on doit donc avoir

d*w '
(———~) = 0. Cette condition donne pour C,:

dx? /4 —
‘4 1

__pa‘ a .
G=—yxt ,1§o<zn+z><zn+>B“ o
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Dans I'équation (6), la fléche w est exprimée en fonction de x, respectivement
des coefficients inconnus B,,. Ainsi que nous l'avons déja dit, cette fléche est
en méme temps la déformation élastique de la surface du sol dans le domaine
de x < a. Désignons les variables par & et T (fig. 2) on obtient pour l'affais-
sement au point X:

o d 1 I’IIZB—].
8|, ! dw—23r2ﬂrp(&)'2ﬁs_-mdgd‘
RS 2

Il]BEB
N ¥ — =M
! m’B—l
G r=VE—9'+T

N
Lo,

2 ; dz
_ d - S

I — 2 p®de(n s+ VE—x"+ 7] —In|z—x)

Si on fait tendre z—s 00, on obtient pour o des valeurs infiniment grandes.
On forme donc la différence entre w, (fleche au milieu de la plaque) et

2+ VeE+22
2+ V (g —x)? + 2
g‘z

: 24+ Vet 422 . 1+V("z')+'
Iim In —_—— = lim In P —
z4 ® z+V(£—x)2+z- z4 o 1+V(g-—x>2+l

Z

2 .
oo — do = 21 p(&) d i +InjE—x| —Injg]

"_'_—1[11:0

On obtient donc:

ww—o= 2l fr@mE—xd[p@mx—gd—2fpEmzi
’ X —a 0

o' £\2n
Introduisons dans cette intégration suivant 1'équation (4) p (§) = X an(f)
n=0

et remplagons y les fonctions logarithmiques par des séries exponentielles, on
obtient:

_ 4 gp
o = O =My 2 20+ 1 (8)

x \20 o 1 x \2r o 1 (x)2r a1 (}_>2r
{(;) r%12r:i<~a_) T Z.2r\a “,§12n—2r+1 a }

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

o 4 a o) 1 [or) B2n (i)2n+2r -1_(£>2r [oe) _an
°’°_"’_::_1\1{r§11?'r‘—1n§ozn+1 a 2 2r\a) 42,20 41
n i2r [o°) B2n } (9)
—Z <a) néo 2n—2r4+1)2n+1)
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De I'équation (6) on tire pour x = 0, w, = C, et I'on obtient:

L x\? pa* (x)‘ @ at 2n! (x)“‘f'4
o=} —gx )+ X matai® (10)
On peut encore ajouter la condition d’équilibre
a
_1g (1)2“ _ § B
p=y o) =L a

Les équations (9) et (10) doivent étre identiques. Cette condition est satisfaite

lorsque les coefficients de chaque puissance de (%) sont égaux dans les équa-

tions (9) et (10). On obtient de cette fagcon un nombre infini d’équations pour
les infiniment nombreuses inconnues B,.. Si par exemple il faut établir la méme
X

2m
équation, il faut trier tous les termes avec (;) . Dans 1'équation (10) il faut
donc poser 2n+4=2m ou n=m — 2. Dans l'équation (9) on a dans Ia
premiére parenthése 2n 4 2r =2m ou r=m — n. Le coefficient est donc
mi-l an
n=o 2n+1)2m—2n—1)

parenthéses de l'équation (9) il faut poser r = m. On obtient ainsi pour les

. Dans les deuxiéme et troisiéme termes entre

fficients d (-x")m vant Téquation (11)) 5 S oD — P g
coefficients de (— (suivant I'équation (11)) om 2, 2n+l— 2m
- Ban _ !
2Zm 2n—2m-+4+1)(2n+1)
On obtient ainsi les équations suivantes en désignant par
L 2N - 1 mZB——l m2p Ep(h)s
K= M =6 m% — 1wy Enla (12)
et en remplacant C, par sa valeur donnée par I'équation (7)
_ § B
p —n:O2n+l
_B _pl — & an n & ) B2n
2+ 8K-_n§o(2n+l) (1 —2n)+4Kn§—o(2n+2)(2n+l)
P_pn__ & Bon __ 7B, (18)
4 48K ,€¢@2n+1)(3—2n) 48K
J.J_ — % ~ Baa _ B 7 (2m—4)!
2m T25%@n+1)2m—1—2n) " 7*2K  2m!

Il est facile de constater que les équations (13) sont satisfaites pour K = oo

2 1.3..9n—1
par Bon = — —— o1

exponentielle de la fonction

p.- Ce sont cependant les coefficients de la serie

2 p-a
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Pour K=0 on a B, =p alors que tous les autres coefficients sont nuls. La
charge répartie se trouve donc immédiatement sur le sol élastique-isotrope.

1 7
et p ==1kg/cm2. Les résultats sont représentés a la fig. 3. Aux bords, les con-
traintes sont infinies pour des rigidités différentes de zéro. L'exactitude de ces .
résultats peut étre illustrée par le raisonnement suivant: Dans une plaque de
rigidité infinie la déformée de la plaque est un plan. La ligne représentant la
déformée de la surface du sol présente un angle aigu sur les bords. Si par contre

Nous avons calculé les équations (13) pour K:%, K=

N
a [
I3
le x ‘ QO % ]
1 a5
§eg$
e
S3p
35S 0)
8 #
| 10 1
05 ]
Streifen
y
Cercle /
05 4 Circle Grenzwert von L x
10 Valeur limite de ¢ pl0)
/ | Limiting value of
Druchverleilung unter einem elastischen Plattenstreifen,
welcher eine Gleichlest von lkg/em? trigt
Reépartition de la pression au-de dune plag
élastique qui supporte une charge uniforme de Thg/em?
Distribution of pressure under an elastic sirip carrying
an uniform super load of lkg/em? o
, Kol T mE & (h)3
mi-r m§ 8 '3 - -~
Kg/em? 05 10
Fig. 3. Fig. 4.

la plaque a une rigidité finie cet angle devient de moins en moins aigu sans
cependant disparaitre. Il en résulte que la pression aux bords devient également
infinie — quoique plus lentement peut-étre —. Si la plaque est soumise a une
charge de p kg/cm2, au lieu de 1 kg/cm2, les ordonnées des courbes représentées
a la fig. 3 sont a multiplier par p. La résolution des équations 13 est assez
laborieuse, car il est nécessaire de résoudre un grand nombre d’équations. A la
fig. 4 nous avons représenté la valeur de la pression au milieu de la plaque en
fonction de K pour la semelle et la plaque circulaire (16). Les courbes sont égale-
ment valables pour 1 kg/cm2. Pour la plaque circulaire et pour la semelle elles
ont été calculées avec un coefficient de Poisson m = 4.

Boussinesq démontre dans son livre: Application des potentiels (Paris 1885),
que la répartition 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 uniformément répartie sur une demi-sphére 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 répartie fournit la répartition cherchée des pressions. Monsieur O. K. Fréh-
lich, qui m’a proposé l'étude de ces questions, a transposé la construction de
Boussinesq a la semelle rigide et a recommandé le contréle pour un cas limite
du calcul de la semelle élastique. Ainsi que le montre 1'équation (14) la répar-
tition des tensions pour la semelle rigide est justifiée par le procédé de Bous-
sinesq employé pour le cas étudié.
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Etude analytique des poutres sur sol élastique.!

Berechnung von Balken auf elastischer Bettung.!

Analysis of Bars on Elastic Foundation.!

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

En adoptant I'hypothése de Winkler, suivant laquelle les réactions réparties
exercées par le sol sont proportionnelles en chaque point au fléchissement de la
poutre au point considéré (p = Cy), nous proposons deux méthodes d’analyse
du probléme. La premiére méthode est basée sur I'équation différentielle de la
ligne élastique; nous l'appellerons «analyse exacte». Dans la seconde, la ligne
élastique est représentée par des séries trigonométriques; nous la désignerons
sous le nom d’«analyse approximative».

I° — Analyse exacte.
Ainsi qu'on le sait, la solution de I'équation différentielle de la ligne élastique:

d4 -

d—x)“ +Ky=0
prend une forme relativement simple lorsque la poutre est supposée infiniment
longue. La question se complique lorsque 'on désire obtenir des solutions pour
des poutres de longueurs finies. La méthode mathématique directe de déter-,
mination des constantes d'intégration a partir des conditions aux extrémités
conduit a des expressions compliquées, ainsi que l'on peut le constater dans cer-
tains travaux. Nous nous proposons de montrer ici, qu'a partir de formules
établies 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 a la charge donnée une poutre infiniment longue,
puis aux points ou il y a lieu de prévoir des extrémités effectives, nous appli-
quons certaines forces concentrées et certains moments qui créent en ces points
des conditions d’extrémité. En pocédant ainsi et au lieu de déterminer les cons-
tantes d’intégration a partir des conditions d’extrémité, nous créons précisé-
ment les conditions d'extrémité nécessaires, aux points envisagés, sur la barre
de longueur infinie. Pour cette raison, nous désignerons les forces et les moments
ainsi appliqués sous le nom de «forces d’extrémité conditionnelles».

1 Extrait d’'un rapport établi sous la direction du Professeur S. Timoshenko, & 1'Université
de Michigan, ou l'auteur a été envoyé, de Budapest, Hongrie, sous les auspices de la sociéié
leremiah Smith.
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Lorsqu'une force simple concentrée P agit en un point O sur la poutre de
longueur infinie (fig. 1a), nous avons pour la partie qui se trouve a la droite du
point O les expressions suivantes: '

Ps . Pst_
y:———QbkAsx, y——HBsx,
P P
M:4—S‘Csxa Q—_§sz-

X
TRAXE

Fig. 1.

expressions dans lesquelles on désigne par:

b la largeur de la poutre,

k le module d’élasticité du sol en livres par pouce cube et dans lesquelles on
a en outre:

bk
S — —_—
4E
A = e (cossx -- sinsx :
5‘ _ ( ‘ ) Fonctions
B.x = e** sinsx s
p caractéristiques
Cyx = e7 (cossx — sinsx)

_ de Zimmermann
D,. = e™* cossx

A la gauche du point O, on adoptera pour v’ et pour Q des signes opposés.
Pour un moment concentré M, agissant en 0 (fig. 1b), nous avons du coté droit
de la poutre les relations suivantes:

2 3 \
'=§:)_oli—Bsx; )J:i:)g]i_csx; )I:MQEDSX; Q:_%I_S

A partir des formules ci-dessus et par simple intégration, on peut obtenir des
formules concernant le cas de charges réparties sur la poutre de longueur infinie.

Supposons maintenant qu'une poutre de longueur infinie soit soumise a quel-
ques charges déterminées (P et q), (fig. 2a) et proposons-nous de déduire de ce
cas la solution du probléme que pose une poutre de longueur finie comportant
des extrémités libres en A et B.

En nous appuyant sur ce qui a déja été établi, appliquons en A et en B des forces
d’extrémité conditionnelles Moy, Pos, Mog, Pog telles qu’elles annihilent les forces
M,, Qa, Mg et Qp qui se manifestent en ces points de la poutre infiniment longue
sous l'influence de la charge prévue, créant ainsi en A et en B des conditions

d’extrémités libres (M = 0; Q = 0).

AASX.
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Les quatre forces conditionnelles d’extrémité peuvent étre déterminées & partir
des quatre conditions d’extrémité; il est toutefois plus simple de transformer la
charge initiale (fig. 2a) en composantes de charge d'une part symétriques
(fig. 2b), d’autre part anti-symétriques (fig. 2c), de déterminer les forces
d’extrémité conditionnelles séparément dans chaque cas, puis de les additionner
ensemble. Nous obtenons ainsi, dans le cas de la symétrie (fig. 2b) et des ex-
trémités libres, les relations suivantes:

P'o=4F1{Q's (1 + Dg) + sM's (1 — Ag)}

Mg = — 2 P4 {Q (1 + Ca) +25M's (1 — D)
et dans le cas de I'anti-symétrie (fig. 2c):

P =4F"1{Q"s (1 — Dg) +sM"s (14 Aa)}

2
MYy = — < F'i{Q“s(f — Cq) + 2sM“, (1 + Dg)}

Dans les relations ci-dessus, M’,, Q’,, M”, et Q”, représentent les moments
et efforts tranchants qui se manifestent en A respectivement a partir des com-

posantes de charge symétriques et anti-symétriques; les symboles F représentent
les fonctions indiquées sur la figure 3:

Fy= 1
T 1 —e2d 1 2esinsl
"o 1
Fi= 1 —e 21— 2e #lsinsl
Fiyp = L
T 1 F e 204 2eIcossl
1
F“Il————

1+4+e28—2e slcossl
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A Taide de ces fonctions F, on peut obtenir des relations concernant les forces
d’extrémité conditionnelles, pour des cas différents de ceux qui ont été exposés
ci-dessus et qui comportent des extrémités
libres. Toutefois, ces fonctions F se pré-
tent a d’autres applications que celles qui

350 \
consistent & déterminer les forces d'ex- \

trémité conditionnelles. Par exemple, si sw
une poutre de longueur 1 est soumise
a une force concentrée P a I'extrémité A \
(fig. 4a), les déplacements et les rota- 7% \ \
tions des extrémités peuvent étre ex-
primés par les relations suivantes: 290 \
_ Ps { F‘I FHI} \ \
Y S IR AN
SR 11U S N PR
M bk P Fr VN~
- . 100 7 e
Sous l'influence d'un moment M en \ %
A (fig. 4b), les déplacements et rota- BNV
tions des extrémités seront: & //
Ms? [ Fq +F“} i
N ) S , s
IMs*(F; . Fy 0 100 /0 200 250 300 350 4w
Onn =" {pr * i Fig.3.

Dans le cas de supports simples aux extrémités (fig. 4c), les rotations des
extrémités sous l’influence du moment M seront:

Fun , F'n
Oa, B = + [ o + ﬂ]

L’emploi complémentaire des fonctions F
simplifie considérablement I’analyse des pou-
tres continues et des poutres dont les sec-
tions ou les modules d’élasticité du sol
varient par paliers: 6)

Le méme principe peut étre appliqué
lorsque la poutre est soumise non seule-
ment 3 une cha.rge transversale, mais égale-
ment a des forces axiales et & des moments ¢)
de torsion. Les fléches et leurs dérivées
d’ordre supérieur seront toujours propor-
tionnelles a la charge transversale, de telle Fig. 4.
sorte que I'on peut appliquer le principe de
la superposition des forces d’extrémité conditionnelles. Cette question sera traitée
d’une maniére détaillée dans une étude ultérieure.?

a)

2 Aprés avoir mis cette méthode au point, I'auteur a cu connaissance d’une étude russe due
a M. H. V. Klischewitch; il a pu observer que l'auteur de cette étude appliquait les mémes

54
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II° — Analyse approximative.

Si l'on considére une poutre de longueur finie soumise & une force con-
centrée 2 P (fig. Ha), le fléchissement de cette poutre peut étre considéré comme
constitué par un déplacement vertical constant y,, par une rotation angulaire « et
par les ordonnées de la ligne élastique A’B’, ces derniéres pouvant étre exprimées
sous forme d’'une série en sinus. Par suite, la déformation totale en un point quel-
conque situé & une distance x de 'extrémité de gauche peut s’écrire sous la forme:

y:yo+a[—%——x}+ Zan Sin———l-—
n=1,23..
Si la mise en charge initiale (fig. ba) est décomposée en deux parties, I'une
symétrique (fig. 5b), l'autre antisymétrique (fig. 5c), il n’y aura évidemment
aucune rotation sur la premiére partie (o — 0) tandis que sur la seconde, il n’y

Fig. 5.

aura aucun déplacement vertical constant (y, = 0). Si I'on considére les conditions
d’équilibre et si I'on écrit 1'égalité entre I'énergie de déformation de la barre et
I'accroissement d’énergie pontentielle dans le sol, on arrive aux résultats suivants:

Dans le cas de la symétrie (fig. bb), la ligne élastique prend la ,forme suivante:

2P Ta [ 2 : nnxJ
TTBRI LS00
ou tout terme a, peut étre détermmé d’aprés la relation de corrélation:

. N 2 n*EJ  1bk 41bk 1 1
2P{Slnn7a }=an{ ¢ ﬂ213 9 }_ T 2 — 4

b n;— 1,3,6.. 1
principes, a cette exception prés que n’ayan! pas transformé les charges en composantes symetri-
ques et anti-symétriques. ses formules sont plus compliquées et qu’il s'est limité au cas de la
poutre soumise uniquement a une charge transversale.

1 nn
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Dans le cas de 'anti-symétrie, 'expression de la ligne élastique prend la forme
suivante:
__12P(l—2a)(l ) 12(L ) . nux
Y="pkr  \g " Y |m\z " _1]n=§,a4?e..sm I
expression dans laquelle les termes a, peuvent étre déterminés a partir de la
relation suivante:

. 6 ‘n*EJ  1bk 12kl 1
2P{Slnn7a_m(l—2a)}=an(ngls - 2>— 2 &

nn® —3%6..1

Quoique cette méthode soit désignée comme approximative, on peut réaliser tout
degré d’approximation voulu, suivant le nombre des termes a que 'on fait interventr.

Elle présente par ailleurs un avamtage particulier sur la méthode précédente
d’analyse exacte. Dans cette derniére, les dimensions de la poutre et le module
d’élasticité du sol apparaissent sous forme de fonctions exponentielles et trigono-
~ métriques, de telle sorte qu’il est pratiquement impossible de trouver des expres-
sions traduisant ces dimensions sous forme de quantités inconnues. Par contre.
dans la méthode approximative, les quantités E, I, 1 et b, k figurent séparément
et peuvent étre facilement déterminées. Ceci est tout particuliérement exact si
l'on fait intervenir un seul terme de la série, auquel cas les expressions qui
précédent peuvent étre utilisées comme formules pratiques de calcul.

Si nous considérons le cas d'une poutre simplement supportée aux extrémités,
la ligne élastique peut étre représentée sous forme d'une simple série de sinus

de la forme:
. NAX
y= Xa, sin——
n=123.. l
Dans le cas de poutres ayant leurs extrémités encastrées, la ligne de défor-

mation peut étre écrite dans la forme approximative suivante:

y= 2 -l—au (1 — COs 2nlnx)

n=1,2,32

Dans les deux cas, les termes a peuvent étre déterminés d’aprés la condition
du minimum d’énergie de déformation pour l'ensemble du systéme.

Cettc méthode approximative peut étre appliquée tout aussi bien lorsque la
poutre est soumise non seulement a la charge transversale, mais aussi, en méme
temps, a des forces axiales. Les formules sont tout particuliérement applicables
lorsque la poutre est relativement rigide (sl < w). En pareils cas, le premier ou
les deux premiers termes de la série sont généralement suffisants pour la déter-
mination de la ligne élastique. Cette détermination étant faite, les courbes pour
Q et M peuvent étre déterminées par intégration, ce qui ne fera qu'augmenter
la convergence des résultats.

Si la charge est divisée en plusieurs parties ou si la poutre est plus flexible,
il est alors plus opportun d’adopter la méthode d’analyse exacte. Toutefois, si
sl >4, on peut en toute sécurité négliger la réaction exercée par les forces
d’extrémité conditionnelles les unes sur les autres, (A, = B, = C, =D, =0). Si
la longueur de la poutre est telle que la distance a entre la derniére charge et
Iextrémité voisine ait une valeur telle que sa > 4, on peut alors appliquer les
formules simples pour la poutre de longueur infinie.
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L’étude des fondations et la mécanique du sol.

Untersuchungen iiber Griindungen und Bodenmechanik.

Research in Foundations and Soil Mechanics.

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

A. — Le développement moderne des essais de charge.

Depuis que les ingénieurs et les constructeurs témoignent d'un intérét plus
qu’occasionnel & I'aptitude du sol a supporter les charges des ouvrages, les essais
de charge sont devenus la méthode la plus simple et la plus directe pour déter-
miner la résistance du sol. Autrefois, I'ignorance des exigences spéciales dont il
faut tenir compte dans l'exécution des essais de charge et dans l'interprétation
de leurs résultats, pour obtenir des renseignements utiles, a jeté un certain dis-
crédit sur cette méthode. 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 a leur emploi
impropre.

An cours de ces 10 ou 15 derniéres années, I'emploi des essais de charge
a réalisé de grands progrés en Europe et en Amérique, grice aux travaux de
quelques savants. Une série de principes parfaitement reconnus est aujourd’hui
établie. Ces principes sont de la plus haute importance pour la pratique et ils
démontrent I'erreur des premiers essais destinés & la détermination de la résis-
tance du sol. On admet par exemple que la résistance du sol varie avec la forme
et la grandeur de la surface portante. Il est donc évident qu'un essai effectué
avec une seule surface portante de forme et de grandeur quelconques ne fournira
pas des données suffisantes sur la résistance d'un terrain. Cette vérité indiscutable
suffit i elle seule a infirmer la grande majorité des essais de charge effectués
autrefois et un grand mombre de ceux effectués actuellement dans la pratique
générale de construction. Il n’existe que relativement peu d’exemples de séries
complétes d’essais de charge exécutés en tenant compte de ce premier principe.

Il existe en outre une série d’autres conditions que I'on doit étudier et exac-
tement controler. Le mode d’application de la charge sur la surface portante et
la mensuration des affaissements qui en résultent doivent étre étudiés avec un
soin beaucoup plus grand que cela se fait en général. Il faut soigneusement tenir
compte du temps pour obtenir une relation exacte entre la charge et I'affais-
sement, sans influences dynamiques. La surface a charger doit étre préparée, par
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humidification ou séchage, sans troubler le sous-sol et sans modifier ses pro-
priétés. Si les essais doivent étre exécutés sans entraves, c'est-a-dire sans tenir
compte de l'influence de la surcharge environnante, la fouille d'essai doit étre
suffisamment grande dans toutes les directions afin d’éliminer tout effet pertur-
bateur. Lorsqu'au contraire les essais doivent tenir compte de la surcharge
environnante il faut adopter des précautions spéciales en vue d'éviter un soulé-
vement du terrain autour de la surface portante. Si I'on néglige une des con-
ditions qui influencent les essais, la valeur de ces derniers peut étre réduite a zéro,
il importe donc d’examiner avec soins chacun de ces détails.

Il n’est cependant pas difficile de satisfaire dans la pratique & toutes ces exi-
gences et avec un peu d’expérience elles feront partie de la méthode d’essai. Les
résultats acquis seront utilisables et leur interprétation conduira a des conclusions
pratiques sur lesquelles on pourra se baser.

Le principal avantage des essais de charge réside dans le fait que le sol est
étudié sur place, dans les conditions réelles auxquelles le soumettra l'ouvrage
a ériger. De plus, la résistance est directement déterminée en tant que charge
par unité de surface. De telles données ne requiérent pas une transposition par
I'intermédiaire de formules impliquant des relations physiques complexes difficiles
d concevoir et souvent contradictoires. Une série d'essais de charge fournit véri-
tablement la résistance d'un sol car toutes les caractéristiques et propriétés qui,
sous l'effet d'une charge peuvent influencer le comportement du sol, sont direc-
tement prises en considération.

Il faut reconnaitre que les surfaces de charge sont beaucoup plus petites que
les fondations qui supportent I'ouvrage, ce qui ne fait intervenir la résistance du
sol que jusqu'a une profondeur relativement faible, probablement pas beaucoup
plus grande que le diamétre de la surface portante. Lorsque la nature du sol
varie fortement en profondeur, des essais complémentaires seront nécessaires;
on en tient également compte dans la pratique. La partie du sous-sol influencée
par la charge est un échantillon meilleur et plus vaste que celui que I'on pourrait
étudier en laboratoire. On ne comprend par conséquent pas trés hien les spécia-
listes de laboratoires qui voudraient rejeter I'essai de charge parce que trop petit
pour fournir des résultats concluants alors qu’eux-mémes ont une entiére confi-
ance en l'essai effectué sur des éprouvettes beaucoup plus petites transportées
au laboratoire aprés avoir été enlevées du terrain hors de leurs conditions
naturelles. .

Les études sur la mécanique du sol et les fondations effectuées au cours de
ces 9 derniéres années a I'Université de Michigan, ont servi de base aux consi-
dérations générales que nous venons d’émettre sur les essais de charge. La plus
grande partie du travail a été faite en relation avec des projets de grandes cons-
tructions et il était absolument nécessaire de fournir aux ingénieurs des données
précises. Paralléelement aux essais effectués sur le chantier, nous avons exécuté
des essais de laboratoire a I'aide de méthodes appropriées de la mécanique du sol;
nous avons pu acquérir ainsi des résultats précieux et instructifs. Mais quel-
qu'intéressante qu'ait été I'étude de laboratoire il faut cependant dire que les
valeurs pratiques exigées par l'ingénieur ont été obtenues par les essais faits
sur place et que les études de laboratoire n’ont fourni que des données complé-
mentaires. Dans ce qui suit nous exposerons aussi briévement que possible la
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méthode d’essai employée ainsi que les méthodes d’analyse et d’interprétation
des essais de charge, telles qu'elles se sont développées au cours de ces
investigations.

Ieo — Méthode d’essai.
Etude préliminaire.

La premiére chose a faire pour étudier un sol d’'une maniére approfondie et
sous les conditions réelles est d’étudier d’abord les questions posées par la
construction projetée et d'aller sur place étudier les conditions du terrain de
fondation. Cette investigation doit permettre de déterminer les propriétes géné-
rales du sol, l'existence des courants d’eau souterrains, la nécessité de planchéier
ou d’étayer la fouille ainsi que la possibilité d’effectuer sur le chantier des essais
de charge. Cette investigation se fera par des forages qui, de toute facon, seront
nécessaires dans la suite, ou par creusage d'une fouille qui pourra servir a I'exé-
cution des essais de charge. Souvent on peut obtenir les données nécessaires au
choix de la méthode d’essai 4 adopter dans le cas particulier en se basant sur
I'expérience acquise dans d’autres travaux analogues et sur la connaissance géné-
rale des propriétés du sol.

Des échantillons de terrain prélevés avec précautions peuvent fournir a I'ingé-
nieur expérimenté des renseignements assez exacts sur le genre du terrain,
cependant le résultat d'une telle investigation visuelle ne permet pas de juger
des propriétés physiques du matériau. Il est vrai que de nombreux ouvrages
ont été érigés sur la base du résultat des essais de forage et que d'importantes
décisions se sont appuyées sur ces essais, mais ce procédé doit étre abandonné si
I'on veut réaliser de vrais progrés dans l'étude scientifique des fondations. Les
données fournies par les forages doivent étre considérées comme provisoires
jusqu’a ce que l'on ait étudié d'une facon plus approfondie les propriétés du
terrain.

Pour établir un programme d’essais rationnel il faut connaitre exactement
I'ouvrage projeté et les propriétés générales du sol. L'estimation de la grandeur
des charges, le type de construction, le fait que cette comstruction 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 linvestigation projetée. La prise en considération de ces
points de vue limitera a une ou quelques possibilités le choix du type de
fondation ou la profondeur de cette fondation, possibilités qui doivent étre
soigneusement controlées par les renseignements fournis par des essais de
charge exacts.

La profondeur a laquelle doivent se faire les essais peut étre déterminée par
I'étude d’échantillons prélevés sur les différentes couches de terrain, et ceci
principalement lorsque le sol présente des différences évidentes aux différentes
profondeurs. D’autre part, la profondeur peut étre définitivement déterminée
par les exigences de la construction projetée; la profondeur des fondations joue
souvent un role beaucoup plus important que la résistance du sol au niveau de
la fondation. Lorsque la hauteur a laquelle le sol doit étre ausculté est déter-
minée, il faut vouer toute son attention a l'exécution des essais.
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Appareils d’essai.

Dans les essals que nous avons exécutés nous nous sommes servis de deux
types d'appareils qui sont représentés aux deux figures suivantes:

La fig. 1 est une photographie de 'appareil de 60 t du type & balance, qui fut
employé dans la plupart de nos essais.

La fig. 2 donne le schéma de cet appareil. Pour effectuer un essai on charge
les plates-formes d’ancrage au moyen de barres de fer et la pression est trans-
mise au sol de la facon indiquée sur la figure. On applique la charge dans la
trémie et I'équilibre du fléau de la balance est établi par correction du contre-
poids: le vérin est alors soulevé jusqu’a ce que le contact soit établi. L’augmen-
tation de la charge est réalisée en versant une quantité d’eau déterminée dans le
réservoir et en faisant agir le vérin de facon que le fléau de la balance soit
horizontal. L’appareil est entiérement placé sur wagonnets et sur des voies
Decauville, ce qui permet de le déplacer trés facilement d'une fouille a l'autre.

Fig. 1.

Appareil d'essai de charge dune puissance de 60 t.

Les affaissements sont enregistrés sur un papier a l'aide d'une aiguille (fig. 2).
Les mouvements du poteau sont dessinés sur le papier et I'on obtient un dia-
gramme continu des affaissements. Ce dispositif simple permet de déterminer
rapidement et a chaque instant les affaissements et sa précision se monte
a 1/;5,° de pouce. L'appareil que nous venons de décrire s’est révélé entiérement
satisfaisant et remplit toutes les conditions pour fournir des valeurs utiles. l.es
augmentations de charge peuvent se faire rapidement et sans choc et, grice au
systtme de fléau la charge appliquée est constante méme au cours des affais-
sements. On peut déplacer I'appareil d'une fouille a I'autre sans nouveau mon-
tage et sans étre obligé de décharger et de recharger les plates-formes d’ancrage.
’affaissement est donné avec précision a chaque instant de l'essai de charge ce
qui permet de distinguer I'affaissement qui se produit immédiatement aprés
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I'application de la charge de I'affaissement qui se produit durant un long espace

de temps.

La fig. 3 donne une autre méthode d’exécution des essais de charge suivant
laquelle la charge est appliquée au moyen d'un vérin hydraulique qui s’appuie
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contre un réservoir ou une plate-forme chargée. Les accroissements de charge
sont indiqués par un manomeétre et les affaissements sont enregistrés au moyen
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Essai de mise en charge d'un terrain a l'aide d'un

vérin -hydraulique.

de l'instrument indiqué a la fig.2
et dont nous venons de donner
la description. Le chargement
direct de la trémie s'est révélé
assez satisfaisant cependant I'aug-
mentation de la charge ne peut
pas étre appliquée avec la méme
précision que lors de 'emploi
d'un fléau. Les manométres que
I'on trouve dans le commerce ne
sont pas aussi sensibles qu'on le
désirerait souvent et la charge
appliquée oscille un peu méme
lorsque la pompe qui actionne le
vérin travaille avec régularité.
Malgré ces inconvénients, cetie
méthode fournit des résultats qui
se trouvent entre des limites tout
a fait admissibles pour la pra-

tique; elle peut donc trés bien étre employée lorsqu’on ne dispose pas de 1'appareil

a balance.
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Grandeur et forme de la surface portante.

La grandeur et la forme de la surface portante jouent un roéle de la plus haute
importance dans cette méthode d’essai; dams les essais exécutés jusqu'a présent,
celte surface variait de 1 a 9 pieds carrés. Nous avons effectué des essais avec
des plaques de formes diverses et nous avons choisi la plaque ronde pour I'essai
normal. L’influence de la forme de la plaque est représentée a la fig. 4 qui
donne le diagramme des charges — affaissements pour 3 plaques de 4 pieds

carrés de forme ronde, carrée et
20,
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gueur a la largeur du rectangle se

monte a 7:1. %g % Pers <t
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de sion le long d rtour de la S3%6 é/ M Sl
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Pour les plus hauts degrés de charge les £38

plaques pénétrent dans le sol et I'on peut "

observer différentes surfaces de cession Fig. 4.

sur les bords, il en résulte une meilleure
répartition de la résistance sur toute la
surface portante.

L’importance relative de la résistance développée par le pourtour de la surface
portante ainsi que de la résistance indépendante du pourtour peut parfaitement
bien s’exprimer en fonction du rapport du périmétre a l'aire totale. Dans
I'exemple que nous donnons, le rapport du périmétre a I'aire se monte a 1,77,
2,00 et 4,04 pour les surfaces ronde, carrée et rectangulaire. On peuat constater
que la charge correspondant & un affaissement donné est, dans les degrés infé-
rieurs de charge, relativement plus grande pour une surface avec un grand
rapport du périmétre a l'aire. Dans les degrés supérieures de charge, la grandeur
des résistances est inverse et I'on constate que les surfaces avec un rapport élevé
du périmétre a l'aire supportent une charge relativement moins grande. '

Cette variation de la résistance, qui dépend de la forme de la surface portante,
doit étre considérée comme un défaut des formes carrées et rectangulaires pour
étre en accord avec la répartition naturelle des tensions dans le sol. Dans un corps
infiniment étendu et soumis a des forces agissant sur sa surface, les points de
méme tension se trouvent a des distances égales de la charge concentrée, c'est-
a-dire que les courbes de tension sont circulaires dans les plans horizontaux. Une
surface de charge circulaire engendre des compressions égales en tous les points
de son pourtour, tandis que des surfaces carrées ou rectangulaires engendrent
des surpressions dans les angles avant que les autres points du périmétre atteig-
nent leur résistance maxima. On peut affirmer que pour les degrés inférieurs ae
charge, les plaques rectangulaires ont tendance a développer des surfaces d'in-
fluence qui correspondent au cercle circonscrit a la plaque. Pour les degrés
supérieurs de charge la surface d'influence tendra vers le cercle inscrit car les
surtensions dans les angles n’exercent plus d'influence sur la résistance.

Capacité de charge pour différentes formes
de la surface de charge.
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Lorsque 1'on cherche a exprimer a I'aide de formules la résistance du sol en
tenant compte de l'influence de la grandeur de la surface portante, il est impor-
tant d’utiliser la méme forme de plaque dans toutes les séries d’essais. On peut
en outre recommander 'emplol des plaques circulaires car elles éliminent I'in-
fluence de la forme comme par ex. les pertes dues aux angles, pertes qui sont
moins une fonction des propriétés du sol qu'un défaut di & la méthode d’essai.

Influence de la surcharge environnante.

Le prochain point & considérer dans les essais est I'influence de la surcharge
environnante. Lorsque les essais ont pour but la détermination de la résistance
du sol sur la seule base de la cohésion, ils doivent étre exécutés sur une surface
parfaitement libre, sans aucune surcharge aux environs de la surface chargée.
Cette condition est réalisée lorsque le diamétre de la fouille est au moins égal
a trois fois le diamétre de la surface portante.

Les essais qui tiennent entiérement compte de la surcharge environnante
doivent étre effectués dans une fouille ayant exactement les dimensions de la
surface portante. Dans les sols tendres il est nécessaire de battre un manchon
ou un tuyau de méme grandeur que la plaque de charge et d’exécuter I'essai au
fond du tuyau. Les sols cohérants ont beaucoup moins tendance a se soulever et
a recouvrir la plaque et l'effet de la surcharge statique peut étre obtenu sans
étayer les parois de la fouille.

Les investigations comprenant des essais avec et sans surcharge environnante,
dans le but de déterminer l'influence de la surcharge, ont montré que la surcharge
avait pour effet d’augmenter d'une valeur au moins égale a la surcharge la charge
que peut supporter une surface portante donnée. On a d’autre part un surplus
de résistance, a attribuer aux réactions qui agissent sur le pourtour; cet effet
est cependant d'un ordre de grandeur assez faible. Dans les cas ou des essais sans
surcharge environnante doivent servir de base au calcul de fondations trés pro-
fondes, la régle générale consistant a relever la pression que peut supporter le
sol d'une valeur égale a la pression exercée par la surcharge, est une méthode
qui s’est révélée excellente et qui peut se justifier tant théoriquement que par
les . essais. Cependant 1a ou il est certam que les fondations de la construction
projetée se trouveront en permanence sous l'action d'une surcharge environnante
il est bon d’exécuter les essais d'une fagcon qui corresponde aux conditions
exactes auxquelles sont soumises les fondations.

Le facteur temps.

Le facteur temps a une grande influence sur la méthode d’essai. Des investi-
gations trés complétes ont montré que pour des plaques de charge de la gran-
deur de celles employées dans les essais, il suffit de maintenir la charge cons-
tante durant une heure pour que I'affaissement mesuré corresponde, a une gran-
deur négligeable prés, a 'affaissement total, pour autant que la charge se trouve
au-dessous de la résistance-limite ou de la limite de cession du sol. Pour des
charges qui dépassent la limite de cession, l'affaissement croit naturellement
d’'une facon continue; il est par conséquent important de maintenir l'intervalle
de temps constant pour tous les accroissements 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 détermination de la variation de la résistance en fonction
de la grandeur de la surface portante et par le fait méme dans la détermination
des tensions engendrées dans le sol.

Mensurations de la charge et de Uaffaissement.

Au cours des essais, la charge sera augmentée en degrés suffisamment petits
afin que I'on puisse déterminer une série de points du diagramme des charges-
affaissements avant que ne soit atteinte la limite de cession. La grandeur de ces
degrés de charge sera évaluée sur la base des investigations antérieures ou
a l'aide d'un essai préliminaire.

Les affaissements sont enregistrés, ainsi que nous venons de l'exposer, immé-
diatement avant et aprés chaque application de force et en plus de cela a des
intervalles de temps assez rapprochés avant chaque application d’une nouvelle
charge. Le diagramme ainsi obtenu indique clairement le comportement du sol
au cours de l'essai et permet A l'expérimentateur de déterminer le passage
régulier au stade de I'affaissement continu.

II° — Interprétation des essais.

I’interprétation des résultats des essais dépend de quatre facteurs qui sont
a observer dans les essais de charge. Ce sont: le temps, la charge, Uaffaissement
et la grandeur de la surface portante.

Les observations faites sur le chantier ont été faites de telle sorte que le
facteur temps puisse étre éliminé de l'interprétation des essais en ce sens que
toutes les charges et tous les affaissements se rapportent aux mémes intervalles
de temps. On peut admettre que les affaissements mesurés, pour des charges
qui se trouvent nettement au-dessous de la limite de cession, représentent 1'affais-
sement total, indépendamment du temps, tandis que des charges situées au dela
de la limite de cession fournissent une mesure de la vitesse d’affaissement pour
une charge de grandeur donnée. Le but de notre investigation, qui tient compte
des trois variables restantes, est de déterminer la charge pour laquelle on a un
affaissement continu, tout en tenant compte des dimensions de la surface portante
qui influencent les réactions et par le fait méme la résistance.

Diagrammes des temps-charges-affaissements.

La premiére chose a faire dans l'interprétation des essais est de représenter
pour chaque surface portante la relation qui existe entre le temps, la charge et
l'affaissement, ceci afin de se donner une idée exacte du comportement du sol.
La fig. 5 donne un diagramme typique des temps-charges-affaissements.

La charge et I'affaissement sont portés en abscisses et le temps en ordonnées.
Le diagramme des temps-charges indique les étapes de I'application de la charge
et le diagramme continu des temps-affaissements montre la facon dont s’est
effectué 1'affaissement total. Le diagramme des temps-charges-affaissements
n'est qu'une représentation graphique des résultats des essais et n’est pas néces-
saire & leur interprétation. Il donne cependant une idée claire des résultats des
essais et constitue une base trés précieuse. Les intervalles de temps durant lesquels
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la charge a été maintenue constante sont de une heure et l'accroissement de
I'affaissement pour chaque degré de charge est représenté sur le coté droite de
la fig. 5 par un faisceau de courbes dans lequel l'affaissement est porté en
fonction du temps pour les différentes charges. Les essais qui ont servi a I'éta-
blissement de cette figure ont été exécutés avec une plaque circulaire de 4 pieds
carrés et représentent une des séries a trois essais utilisées pour l'analyse
ci-dessous. Les affaissements sont pratiquement égaux pour les trois premiers
degrés de charge de 3000, 6000 et 9000 livres par pied carré et ils donnent une
relation linéaire entre la charge et l'affaissement, caractéristique d'un comporte-
ment élastique. Une grande partie de I'affaissement s’effectue au moment d’appli-
cation de la charge et I'affaissement total est accompli aprés 20 minutes. Ces
essais ont nettement fait ressortir les propriétés d'élasticité du sol et de méimne,
le recul de 0,46 pouce, constaté a la fin de l'essai, indique un comportement
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Diagrammes des temps — charges — affaissements.

élastiquc. Aprés 'application d’une charge de 12000 livres par pied carré, 1'affais-
sement croit d'une facon continue durant tout l'intervalle de une heure, durant
lequel la charge est maintenue constante. Chaque accroissement supplémentaire
de la charge est caractérisé par un accroissement correspondant de I'affais-
sement. Ce diagramme des charges-affaissements permet de situer entre 9000
et 12000 livres par pied carré la limite de résistance d'une surface portante
de 4 pieds carrés. L’interprétation des résultats.d'essais, que nous donnons plus
tard, justifie cette conclusion et montre que la limite de résistance d’une surface
portante de 4 pieds carrés se monte a 9630 livres par pied carré.

Diagrammes des charges-affaissements.

Le deuxiéme pas a faire dans l'interprétation des essais consiste a reporier
Vaffaissement total, mesuré pour chaque accroissement de la charge, en fonction
de la charge en livres par pied carré et a éliminer le facteur temps. A la fig. 6
nous donnons une série de diagrammes non corrigés des charges-affaissements.
La relation entre la charge et l'affaissement pour les premiers petits accrois-
“ sements de la charge est portée a plus grande échelle a la fig. 6b. Il faut encore
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effectuer deux corrections avant de pouvoir employer les résultats d'essai a la
suite de I'analyse. Premiérement il faut tenir compte du fait que le poids de la
plaque de charge, du poteau et de la presse représente un poids mort appliqué
avant le relevé de toute mesure d’affaissement. Secondement il faut apporter une
correction pour les affaissements initiaux anormaux afin que toutes les courbes
se rapporteni au méme point de départ. Les affaissements initiaux anormaux
résultent du fait qu’il est impossible d’obtenir un contact parfait entre la plaque
et le sol avant 'application de la premiére charge. Ceci est tout spécialement le
cas pour les grandes plaques ou la pression résultant du poids mort est relative-
ment faible. Pour les petites plaques le poids mort est suffisant pour établir un
contact parfait entre la plaque et le sol avant I'application de la premiére charge.
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lagramme non corrigé des charges-affaissements et corrections.
Diag d harg ff ts et t

La correction due au poids mort s’effectue en ajoutant a 1'affaissement mesuré
une valeur proportionnelle a la pression engendrée par le poids mort et qui est
a déterminer & 'aide de la meilleure relation linéaire entre la charge et I'affais-
sement, donnée par les premiers petits accroissements de la charge. L’affais-
sement initial anormal est déterminé par I'intersection des droites qui donnent le
mieux la relation linéaire avec l'axe horizontal des affaissements; il faut le
soustraire des affaissements mesurés. La correction totale est la somme des deux
corrections partielles. Elle peut aussi étre déterminée graphiquement en une
seule fois, ainsi que l'indique la fig. 6b, en prolongeant la ligne droite qui
représente la relation entre la charge et l'affaissement au-dessous de l'axe
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 zéro de I'affaissement.

.es diagrammes corrigés des charges-affaissements, représentés a la fig. 7,
ont donc été établis en reportant I'affaissement corrigé par rapport a la charge
totale, c’est-a-dire par rapport au poids mort et a la charge appliquée. Ces
diagrammes donnent donc les résultats des essais qui doivent étre employés
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a la détermination des réactions produites par une variation de la charge pour
des plaques de charge de différentes grandeurs et avec différents rapports du
périmétre a l'aire totale.

Relations de résistance.

Pour déterminer la variation de la résistance par rapport a la grandeur de
la surface portante on lit sur les diagrammes corrigés des charges-affaissements
les charges correspondant aux différents affaissements. Une équation, exprimant
cette variation, a été établie par la méthode statistique. L’interprétation d'une
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Diagrammes corrigés des charges-affaissements.

quinzaine de séries d'essais pour la détermination de la résistance a montré que
le choix d'une relation linéaire entre la charge et le rapport du périmétre a l'aire
concorde avec les résultats des essais.

Une telle équation linéaire a été établie sur le principe que la charge totale
correspondant i une surface portante donnée peut étre exprimée par l'action
composée de deux réactions qui sont l'effort de cisaillement périmétrique ot la
pression de surface.

L’équation est la suivante:

W =mP +nA (1)

= charge totale en livres

effort. de cisaillement en livres par pied du périmétre
pression de surface en livres par pied carré

I

périmétre en pieds

>roE 5 g
I

= surface en pieds carrés.
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La fig. 8 représente les conditions sous lesquelles se développent les réactions.
La zone qui supporte la surface de charge est généralement désignée par cone
de compression. Cette zone est elle-méme composée d'une partie qui se trouve
immédiatement au-dessous de la surface de charge, désignée sous le nom de
prisme central. Une partie de la charge est transmise par cisaillement a la
partie du cone de charge qui en-

toure le prisme central. L’accumu- |Wompent
lation de résistance au cisaillement, 7 R~ o

agissant sur le pourtour, engendre 7 = - s
les réactions périmétriqies, désig- =11 T 1T+ ™

nées sous le nom d’effort de cisail-
lement périmétrique. Jusqu'a pré-

sent, on n’'a pas encore déterminé ot |
qu’elle était la variation de la

résistance au cisaillement en fonc- — ~— I 1
tion de la profondeur. C'est pour- Sl = t 1

quoi dans mnotre équation nous
avons introduit cette partie de la

p-%-mi‘em @

résistance sous forme d'une force Fig. 8.
concentrée sur le périmétre et nous Réactions fournissant 1'équation linéaire de la
I'avons exprimée en livres par capacité de charge.

pied courant. ,
Lorsque la charge croit, la résistance due au cisaillement périmétrique ne suffit
plus a supporter latéralement la force verticale et les charges supplémentaires
seront supportées par le prisme central, sous forme de compression. Cette con-
centration de la charge sur le prisme central se prolongera jusqu’a ce que la résis-
tance de ce prisme vis-a-vis des charges verticales soit détruite. Cette résistance
a deux sources. Premiérement, la concentration verticale de la charge peut croitre
et étre transmise vers le bas jusqu'a ce que la différence entre la pression verti-
cale et la pression latérale dépasse la résistance du sol au cisaillement dans le
plan incliné de 'effort de cisaillement maximum. Secondement, on peut appliquer
de nouvelles charges, sans que rupture se produise, aussi longtemps que la
pression latérale exercée par la terre environnante sur le prisme central n’est
pas dépassée. Ces différents facteurs sont réunis en une seule réaction, appelée
pression développée, indépendante de la grandeur de la surface portante.

Dans la pratique, il est d'usage d'exprimer la résistance en livres par pied
carré, il est donc préférable de transformer notre équation de la charge totale
sous forme de pression moyenne appelée résistance. On peut obtenir cetle
équation en divisant par la surface portante les deux membres de I'équation de
la charge totale, on a:

P
p:mX—l—n (2)

Dans I'équation linéaire (2), utilisée pour l'interprétation des essais de charge,
les réactions m et n sont inconnues et doivent étre déterminées par résolution
d'une série d'équations qui donnent en livres par pied carré les charges que
peuvent supporter différentes surfaces portantes pour un affaissement de gran-
deur déterminée. Deux équations suffisent i la détermination des réactions m



864 VIII 5 W. S. Housel

et n. On a cependant constaté qu’il était bon d’étudier trois surfaces de charge
ou méme plus pour obtenir une bonne valeur moyenne pour ces facteurs. La
variation des réactions pour toute la série des essais est déterminée par réso-
lution d'une telle série d’équations pour différentes valeurs de 1'affaissement.

A la fig. 9 nous donnons les valeurs des réactions m et n pour les séries
" d’essais qui comprennent les trois surfaces portantes données a la fig. 7. L’exac-
titude avec laquelle I'équation (2) reproduit les résultats des essais peut étre
déterminée par substitution des valeurs les plus vraisemblables de m et n et
comparaison des résultats avec la charge effectivement mesurée par unité de
surface pour chaque surface de charge. Une telle comparaison est donnée a la
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Réactions et coefficients de résistance du sol.

fig. 7 ot nous avons reporté les valeurs calculées de la résistance en regard des
charges mesurées, A l'exception de quelques points situés dans le domaine des
petites charges, la concordance entre 1'équation et I'observation est bonne puisque
I'écart ne dépasse pas 100/ ; la validité de 1'équation (2) a l'intérieur de l'exac-
titude des essais effectués suivant la méthode indiquée est ainsi démontrée.

Coefficients de résistance du sol.

Le but de toute interprétation des résultats d'essai des terrains est la défer-
mination de la charge maxima qui peut étre supportée sans affaissement excessif.
Il suffit de considérer qu’il existe deux stades dans le comportement du sol, ce
qui ressort des résultats des essais. Le premier stade est celui ou le sol supporte la
charge appliquée sans affaissement croissant ou excessif. Dans le deuxiéme stade
le terrain est sollicité au dela de sa limite de cession, d’ou affaissement continu
et assez uniforme tant que les conditions de charge restent inchangées. On peut
appeler limite de résistance le point de transition d'un stade a l'aatre; la déter-
mination de cette limite est le principal but des essais de charge et c’est vers ce
but que tend l'interprétation des essais. Les courbes de m. et de n données a la
fig. 9 ne fournissent aucun critére pour la limite de résistance du sol. Pour
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déterminer cette limite 1l est bien plutdt néoessaire de faire appel aux coeffi-
cients de résistance du sol K; et K, qui peuvent étre tirés, ainsi que nous le
montreront sous B, des valeurs d’affaissement mesurées: A, m et n, K, est
la relation de l'affaissement a la pression développée, on peut le désigner par
coefficient d’affaissement <K1=%). Ce coefficient correspond au module
d’élasticité du sol, a la seule différence qu'il exprime l'affaissement total en
tant que variation de volume dans le massif de terre limité par le cone de
pression et non pas la déformation par unité de volume. K, est le rapport du
cisaillement périmétrique a la pression développée; on le désigne par coefficient
de réaction (Kg——-l—:—). Il exprime la relation réciproque des deux réactions
qui influencent la résistance.

La limite de résistance du sol est donc la valeur minima de K, ou la valeur
mixima de K, suivant l'ordre dans lequel se développent les deux types de
résistance. Pour un sol relativement trés compressible la pression développée est
faible pour les degrés inférieurs de charge et la plus grande partie de la charge
appliquée est supportée par le cisaillement périmétrique. Lorsque 'affaissement
croit et que la plaque de charge pénétre dans le sol, la pression développée croit
et les valeurs de K, décroissent, ainsi que le montre la fig. 9. Les valeurs
décroissantes de K, montrent que la pression développée croit plus rapidement
que l'affaissement et indiquent une limite de résistance a laquelle la surface
chargéc est en équilibre lorsqu’aucune charge supplémentaire n'est appliquée. La
valeur minima de K; détermine la pression maxima développée dans les sols
relativement trés compressibles. La suite des valeurs croissantes de K,, pour les-
quelles I'affaissement croit plus rapidement que la pression développée montre
que les affaissements ne croissent plus proportionnellement a 'accroissement de
la résistance et caractérise le stade de l'affaissement continu. Les valeurs de
K, décroissent et ne présentent aucun retour critique dans leur comportemert.
La part de résistance qui revient au cisaillement périmétrique existait dans le
premier stade de charge et, aprés qu’elle est complétement utilisée elle n’exerce
plus aucune influence dans le stade des affaissements continus.

A la fig. 9, la limite de résistance pour la valeur minima de K, correspond
a un affaissement de 0,3 pouce ou le cisaillement périmétrique m := 750 livres
par pied courant et ou la pression développée se monte a n = 8300 livres par
pied carré. Comme exemple d’application des résultats d’essais de l'équation
linéaire (2), nous calculerons la limite de résistance d'une plaque circulaire de
4 pieds carrés:

P
p == m - K + n (2>
p
X:1,77 m = 750 n = 8300
p = 750 - 1,77 4 8300 = 9630 livres/pied carré.

Une autre série d'essais est représentée a la fig. 10, c’est un exemple dans
lequel la valeur maxima de K, détermine la limite de résistance. Dans ce cas,
les essais de charge avec plaque circulaire ont été effectués sur le méme sol

55
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que les essais de l'exemple précédent, cependant une surcharge d’environ
1000 livres par pied carré agissait sur le sol environnant. La pression développée
est montée jusqu'a 10000 livres par pied carré et le cisaillement périmétrique
jusqu’a 2400 livres par pied ocourant; la limite de résistance correspondait
a un affaissement un peu plus grand, de 0,45 pouce. La concordance entre les
charges mesurées, en livres par pied carré et la résistance calculée a l'aide de
I'équation linéaire est excellente.
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Coefficients de résistance pour sol incompressible.

Dans le cas d'un sol relativement peu compressible, pour lequel la résistance
est grande par rapport a la variation de volume, la pression développée existe
déja de prime abord et l'effort de cisaillement périmétrique ne se développe que
pour un accroissement de l'affaissement. Le résultat de ce renversement dans la
succession du développement des réactions est que le coefficient d’affaissement
K, est plus grand pendant toute la durée de l'essai et I'on n’a aucune valeur
critique. Le coefficient de réaction K, croit par contre au cours du preniier
stade et atteint un maximum qui représente la charge maxima qui peut étre
transmise au sol par les efforts de cisaillement périmétrique. La valeur maxima
de K, est alors le critére de la limite de résistance.
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III* — Application pratique des résultats des essais de charge. .

Les résultats des essais de charge peuvent directement servir a la détermination
de la résistance d’'une fondation projetée, grace a I'application de I'équation (2)
lorsque I'on admet un certain affaissement, ainsi que nous I'avons montré dans
les exemples précédents. '

Nous exposerons ci-dessous trois exemples ou les essais de charge ont été

employés de la maniére indiquée et dans lesquels on a également observé les
affaissements des ouvrages en service.

Passage sur voies de la rue Fort.

La fig. 11 montre les valeurs de m, n, K; et K, pour une série d’essais de
charge effectués avec des plaques circulaires en tenant compte de la surcharge
environnante; ces valeurs ont servi de base au projet de construction de six
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Fig. 11.

Résultats des essais de charge au passage sur voies de la rue Forl.

piliers pour un passage sur voies situé a Détroit (Michigan). Les valeurs données
par l'essai de charge étaient les suivantes a la limite de résistance du sol:

affaissement A = 2,05 pouces,
effort de cisaillement périmétrique m = 4440 livres/pied,
pression développée n — 5650 livres/pied carré.

Les piliers ont été projetés pour un affaissement d'un pouce sous l'action de
la charge totale, c’est-a-dire pour le poids mort et la charge utile admise. Les
affaissements ont été mesurés 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 'on ne put pas constater le moindre signe d’affaisse-
ment continu. Le tableau I donne une comparaison entre les affaissements réels et
les affaissements calculés d’avance. Les valeurs de m et n, pour des affaisse-
ments de 1,0, 0,9 et 0,8 pouce ont été tirées des résultats des essais et la
résistance a été calculée pour chaque pilier a 'aide de I'équation (2). On a déter-
miné l'affaissement probable pour le poids mort par interpolation entre les
résistances calculées pour les affaissements admis.
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Tableau

L

Résistance pour des affaissements de Affaissements ) Affaisse-
Dimensions Pression 1.0 | 0.9 | 0.8 probables Affaisse- ments
Surface |[Rapport . 16 ments ,
. verticale n = 2225 n = 1940 n=167H calculés par , | mesures
Pilier 1 _ a= — interpolation |™es4res
ongueur |largeur P m = 3500 m = 3270 m = 2970 P moyens
N }\- - N e N
pieds | pieds pied's l;’i::iS/ m _P_' m pﬁ +n| m E m--+n| m _P.)_ m B -+ n |pouces| pieds | pieds pieds
carres carré A A A A A A
extrémité est 0.061
1 milieu 166 9 1494 0.934 2500 820 3045 765 2705 700 2375 0.84 | 0.070] 0.980 | 0.073
extrémité ouest 0.060
g extrémité est 0.074
zo 2 milieu 166 9 1494 0.234 2380 820 3045 765 2705 695 2370 0.80 | 0.067] 0.084 | 0.078
% extrémité ouest ‘ 0.075
= — o
extrémité est 0.074
f 3 milieu 166 8 1328 0.262 2330 920 3142 860 2800 75H 2450 0.76 | 0.064| 0.078 | 0.073
E extrémité ouest 0.066
extrémité est 0.083
4 milieu 166 7 1162 0.297 2350 1040 3267 975 2915 885 2560 0.74 | 0.062} 0.072 | 0.079
extrémité ouest 0.084
extrémité est 0.108
5 milieu 150 9 1350 0.235 2550 825 3050 770 2710 700 237H 0.85 | 0.071} 0.108 { 0.102
extrémité ouest 0.091
extrémité est 0.073
6 milieu 150 8 1200 0.263 2600 920 3147 860 2800 780 2455 0.84 | 0.070 0.078
8 extrémité ouest 0.082
e e]
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La concordance entre l'affaissement des piliers et l'affaissement prévu en se
basant sur les essais de charge est suffisamment exacte pour justifier la valeur
des essais de charge bien exécutés. La seule discordance importante observée
pour le pilier n° 5 est a attribuer principalement a des difficultés d’exécution,
en effet, la fouille fut inondée par suite de fortes pluies. Aux environs immédiats
des fondations, le sol fut perturbé et, avant le bétonnage, on a versé une couche
de gros gravier au-dessous de la fondation. La tendance de l'argile a s'infiltrer
dans les vides est probablement la cause du plus grand affaissement observé.

Passage sur voies de la rue Miller.

A la fig. 12 nous avons reporté les valeurs de m, n, K, et K, pour une série
d’essais effectués par la Wayne County Road Commission en connexion avec la
construction d'un important passage sur voies a la rue Miller a Détroit. Les
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Fig. 12.

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

oonditions du sol étaient quelque peu spéciales et elles étaient critiques pour
I'exécution des grandes constructions projetées. Il a été mécessaire de construire
les fondations des piliers sur une couche d’argile rouge de 18 pouces seulement;
au-dessous de laquelle se trouvait une couche d’argile bleue trés plastique s’éten-
dant jusqu’a la profondeur de 100 pieds.

Les essais ont été effectués a la hauteur de la couche d’argile rouge dans
I'espoir que I'action répartissante de cette couche de 18 pouces d’épaisseur suffi-
rait & garantir I'appui de la charge appliquée. Les résultats de ces essais ont été
trés instructifs; ils ont indiqué deux limites de résistance, c’est-a-dire deux points
critiques. La premiére limite de résistance critique est caractérisée par une faible
valeur de K; pour un affaissement de 0,35 pouce. La petite valeur de K,

<K1

A , : ! .
I représente 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 carré.

Lorsque I'on applique de nouvelles charges, la pression développée augmente
. trés lentement et reste 4 peu prés constante et égale a 2000 livres/pied carré
pour une importante valeur de I'affaissement; elle présente plut6t méme un
certain recul. L’effort de cisaillement périmétrique présente en méme temps
un fort accroissement dit & la résistance au cisaillement de la couche supérieure
d’'argile rouge, ce qui fait ressortir 'excellente aptitude de la couche supérieure
a répartir la charge sur la couche inférieure. Le point critique est caractérisé
dans ce deuxiéme stade par un maximum de K, <K2 = %) L’accroissement
de la valeur de K, est a attribuer au fait que m croit plus rapidement que n,
ce qui montre la part de résistance qui revient a l'effort de cisaillement péri-
métrique. Le maximum de K, et la décroissance des valeurs suivantes montrent
que cette résistance est détruite et que la plaque de charge est arrivée au point
ou elle commence a pénétrer dans la couche supérieure.
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Fig. 13.

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 exercant une pression totale de 1550
a 1700 livres/pied carré. On a mesuré les affaissements de quelques piliers aprés
que les fondations des colonnes furent terminées. Les affaissements mesurés
pour les nouvelles charges appliquées sont reportés a la fig. '13. Les affaisse-
ments prévus pour le poids mort et la charge utile sont également reportés. La
bonne concordance entre les affaissements mesurés et les affaissements prévus
pour le poids mort semble montrer que la charge utile n'a que peu d'influence
sur l'affaissement. Nous avons également reporté l'affaissement moyen de
tous les piliers et les affaissements maxima et minima des differents piliers.
L’affaissement total moyen se monte actuellement a 0,16 pouce; il est un peu
plus grand que l'affaissement de 0,15 pouce calculé pour le poids mort et un
peu plus petit que 1'affaissement calculé pour la charge totale.

‘Les affaissements observés au cours des quatre derniéres années peuvent étre
négligés car ils ne se montent qu’'a quelques centiémes 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 légére tendance a un accroissement des affaissements, ce qui est
a attribuer a 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 a 0,21

pouce.

Réservoir du Nord-Ouest.

Le troisiéme exemple d'ouvrage dont les fondations ont été projetées sur la
base des essais de charge est représenté a la fig. 14. Les fondations de ce réser-
voir d'une capacité de 2000000 de gallons ont été projetées d’aprés une série
d'essais de charge exécutés par le Departement of Water Supply de Détroit; ces
essais sont donnés a la fig. 10. Le réservoir repose sur 20 colonnes uniformément
réparties sur le pourtour. La fondation est une dalle annulaire de béton armé,
de 21 pieds de largeur et 3 pieds d'épaisseur. Le diamétre extérieur de I'anneau
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Fig. 14.

Affaissement des fondations du réservoir de Nord-Ouest.

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

A la fig. 14 nous avons comparé les résultats des mensurations de l'affaisse-
ment de la construction en service avec les affaissements prévus. L’affaissement
est reporté sous forme de valeur moyenne des lectures faites aux 20 colonnes
et nous avons également indiqué les maxima et minima des différentes lectures.
La construction du réservoir fut terminée le 21 juin 1931 et le 19 aout 1931
il était rempli. Le 20 octobre 1931 le réservoir n’était que partiellement rempli
et on a pu observer un recul de l'affaissement total qui peut étre considéré
comme un recul élastique. La charge effective varie de temps en temps et
dépend du remplissage; ces variations se reflétent dans les affaissements. I.’af-
faissement total moyen jusqu'en octobre 1932 ne s’est monté qu'a 0,19 pouce
et ne dépasse que de peu l'affaissement prévu. De 1932 a ce jour on n'a pu
observer aucun nouvel affaissement. Le Department of Water Supply effectue
chaque année des mesures d'affaissements sur tous les réservoirs et il n'a
pu déterminer aucune variation dans la hauteur des fondations de cet
ouvrage.
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IVe — Conclusions.

Nous avons voulu montrer par ce mémoire que les essais de charge, lorsqu'’ils
sont bien exécutés et interprétés sur une base raisonnable, fournissent non seule-
ment des conclusions utiles mais encore des valeurs que l'ingénieur peut direc-
tement employer pour la résolution de problémes pratiques. Nous sommes d’avis
que la science de la mécanique des terres doit développer et non pas empécher
la production d'instruments, de valeur vraiment pratique. Cette science ne
doit pas non plus égarer le praticien par des théories compliquées de phy-
81que des terres. Lorsqu'on peut satisfaire a oces ex1gences sans Trenoncer
d une étude approfondie et aux principes de la mécanique des terres, il faut
y recourir. Lorsque par contre ces exigences conduisent & des méthodes stupides,
non basées sur un travail intellectuel, il ne vaut pas la peine de leur préter
attention.

Les problémes de fondations ne peuvent pas étre résolus par des formules de
validité générale. Le grand nombre de facteurs qui intervient dans la question
et la variété des conditions rencontrées rendent nécessaire une étude spéciale
de chaque probléme. Méme avec les méthodes d’essai les plus satisfaisantes et
avec les théories les plus raisonnables d’interprétation des essais il est toujours
nécessaire d'en étudier judicieusement I'application.

En ce qui concerne les essais de charge, leur application trés instructive dans
les exemples présentés, et dans d’autres cas encore, prouve clairement leur
utilité; cette méthode a pu résister a toutes les critiques dirigées contre ses
principes et son application. On a fait un sérieux effort pour développer ceite
méthode et ses bases en les simplifiant le plus possible sans cependant en sacrifier
les principes. Cette méthode semble étre actuellement la plus logique sur laquelle
les spécialistes de la mécanique des terres et les ingénieurs constructeurs puissent
se mettre d’accord.

B. — Equation générale de 'affaissement d'une surface chargée.

Une équation générale représentant la relation entre 1’affaissement, la grandeur
de la surface portante et la charge a été obtenue par intégration de la déformation
du sol a l'intérieur du céne de pression. A la fig. 15 nous avons représenté les
relations sur lesquelles repose cette équation générale. Le probléme comprend
une surface portante finie, admise comme un carré de c6té b. L’élargissement
de la surface portante est représenté par la tangente r de I'angle de répartition.
En admettant une répartition linéaire de la pression, la charge totale W se
répartit & la profondeur h sur une surface dont la dimension des cotés est
(b -+- 2 rh). Nous avons combiné une répartition rectangulaire avec une répartition
tuangulalre parce que c ‘est la représentation la plus satisfaisante de la répar-
tition des pressions. La distribution latérale de la pression verticale peut éire
considérée comme un phénoméne périmétrique et cette méthode permet de
séparer d'une maniére appropriée les deux réactions différentes qui se déve-
loppent. Si I'on admet cette répartition des pressions, la charge totale peut éire
représentée par une pression uniforme équivalente agissant sur une surface dont
les cotés mesurent (b 4 rh) et dont la surface est (b 4 rh).2
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A une profondeur quelconque, située a la distance y de la surface, un élément
d’épaisseur dy est soumis & une pression uniforme équivalente p,. Le module de
compressibilité I peut étre défini comme la charge par unité de surface divisée
par laffaissement ou comme la déformation

par unité d'épaisseur. '__‘:V_.‘
b Wbty s (V] s
T dA7dy dA/dy gf@ NE
: : & :
A = affaissement total en pieds NS P h
p f ‘\'lé === ~_-_—:JI:::: —::l_dy
L Wi My
I S
A — f Wdy E [ 1 ]h 8eZh
I(b4ry? 1 r(b+ry) o " —
Wh | ==1
2= [(b* + brh) (32) | |
Exprimé par rapport i la résistance p et au | )
rapport du périmétre a la surface Fie 15
lg. .
A= pAh W=pA Distribution des pressions et des
rh P=4b affaissements sous . une surface
I (A +P ) A — b? chargée.
En introduisant
% =K, et r—4ll =K,
A=—TE ®
p
1+K, 0

L’équation (3a) est une solution générale établie d’abord par C. C. Williams.1
Sous cette forme elle est soumise & quelques restrictions car elle contient les
grandeurs r, h et I qui ne peuvent pas étre mesurées directement dans la
pratique. Il est mécessaire d’exprimer la relation générale de I'affaissement
a l'aide de grandeurs qui peuvent étre mesurées dans les essais. On peut le
faire en introduisant les deux coefficients de résistance du sol K; et K, en
utilisant |’équation (‘)) pour exprimer leur relation. L’équation (3) est une
expression générale qui donne la relation entre I'affaissement, le rapport du
périmétre a la surface et la résistance. Pour montrer la relation qui existe
entre I'équation linéaire (2) et I'équation (3) il suffit de considérer 1'affaissement

1 C. C. Williams: The Science of Foundations — Its Present and Future, Trans. Am. Soc.
of Civ. Eng., vol. 93, 1929, p. 309.
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A comme constant et d'exprimer la résistance par le rapport du périmétre
a la surface.

P
Klp:A"i’AKzK
AK, P A
K, ATK,
P
p=m-+n (2)
K,
m—= K1 t _K:

Klz% et ngl:l—l (coefficients de résistance du sol).

L’équation (3) ne contient que les deux coefficients K, et K, a part les
variables: charge, affaissement et rapport périmétre-surface. L.’équation (2)
montre que les valeurs K, et K, sont exprimées en fonction de A, m et n,
qui eux-mémes peuvent étre tirés des essais de résistance. Dans l'interprétation
des essais, m et n ont été déterminés pour chaque affaissement donné et 1'on
constate que K, et K, sont constants pour les mémes conditions. Les valeurs
de m et n sont différentes pour différents types de sol et pour différents degrés
de charge. Les coefficients K, et K, varieront également avec m et n et ils
sont ainsi les coefficients qui expriment les propriétés essentielles du sol con-
sidéré; c'est en se basant sur les coefficients que I'on peut déterminer d'une
facon définitive le comportement du sol pour différents degrés de charge.
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Etude géophysique basée sur les courbes wattmétriques
obtenues dans l'essai de forage.

Bodenphysikalische Untersuchungen mit Hilfe von
| Bohrversuch=Wattkurven.

Geophysical Examination by Reference to Curves
of Boring Wattage.

A. Pogany,

Ingenieur, Professor an der héheren Staats-Gewerbe-Schule, Krakéw, Polen.

Deux méthodes permettent d’étudier les sols:
Ie L’étude sur le terrain,
II° L’étude en laboratoire des éprouvettes de terre.

I° — L’étude sur le terrain.

L’étude la plus simple du terrain est certainement l'essai de charge qui,
cependant, ne fournit pas des résultats sur lesquels on puisse entiérement se
baser.! Contrairement a ce qui se passe en réalité, I'essai de charge ne dure que
trés peu de temps, la charge agit d’'une maniére tout-a-fait spéciale et la surface
de charge a une forme et une grandeur tout-a-fait particuliéres. Les résultats
acquis de la sorte ne sont pas directement valables pour la pratique? car il
n'existe aucune loi simple de similitude pour les influences dont nous venons
de parler. En outre, 'essai' de charge ne livre qu'une constante de la géophysique
qui, en général, ne suffit pas pour déterminer avec exactitude suffisante les
phénomeénes d’affaissement du sol. Terzaghil) cite des cas ou l'essai de charge
donnait 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 I'ouvrage parce qu’il ne fournit pas des données assez précises.

Pour prévoir exactement les affaissements et les contraintes du sol il est
nécessaire de déterminer plusieurs constantes géophysiques. Il est assez simple
de prélever sur le chantier des éprouvettes de terre intactes ct cela a toutes les
profondeurs. A ce point de vue les essais de laboratoire présentent des incon-
vénients car les éprouvettes peuvent trop facilement étre détériorées ou modifiées
en oours de transport (humidité, pourcentage de pores, etc.).
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Les méthodes les plus connues d’étude du terrain sur le chantier sont:

1° La méthode suédoise du cone,

2° La méthode de sondage par forage,

3° La méthode d’essai de Kdgler,

4> La méthode d'essais dynamique de Hertwig.

1° La méthode du céne ne permet qu’'un contrdle approximatif de la nature
du sol et n’est utilisable que dans les terrains a structure trés fine. Lorsque
les grains sont gros, le cone cesse immédiatement de pénétrer.3 Sur les grands
chantiers on a essayé d’employer I'essai de compression sur éprouvettes placées
dans un cylindre rigide. On utilise cette méthode pour comparer la résistance et
la déformation d’éprouvettes prélevées a différents endroits et sur différentes
couches. Ce procédé permet d'éviter les investigations colteuses et compliquées
mais elle ne convient pas aux investigations effectuées sur le chantier.

2° La méthode de sondage par forage* consiste a enfoncer dans le sol un
foret hélicoidal. La tige de sondage est soumise & une charge constante qui peut
atteindre 100 kg. Cette méthode .est une combinaison de l'essai de forage et de
I'essai de charge. On mesure le nombre de tours, la grandeur de la charge et la
pénétration. Le flambage et le fléchissement de la tige, ainsi I'obliquité de
I'appareil, peuvent facilement étre cause d’erreurs; cette méthode ne fournit
donc aucun résultat satisfaisant et ne permet d’ailleurs qu'une investigation
superficielle du sol. Par contre, cette méthode convient trés bien au contrdle de
la disposition des couches, a la détermination du degré d’humidité et de dégra-
dation et a la détermination du niveau des eaux souterraines.

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

4° La méthode dynamique de Hertwig® fournit un bien meilleur apercu des
conditions physiques du sol. On peut déterminer les nombreux coefficients en
variant la fréquence et l'intensité. On peut exécuter les investigations dans tontes
les directions et a toutes les profondeurs, ces essais embrassent donc une beaucoup
plus grande partie du sol que les essais de charge statiques. L’emploi de cette
méthode dans la pratique exige un grand mombre de résultats d’essais qui fait
encore défaut a I'heure actuelle. L’hypothése de Hertwig disant qu’il existe une
relation fonctionnelle simple entre la constante élastique et I'affaissement (respec-
tivement la résistance) doit étre exacte. En outre, la méthode dynamique, pour
autant qu'elle est exactement établie, fournit des résultats beaucoup plus exacts
que la méthode statique car les déformations sont beaucoup plus grandes (80 fois
plus grandes par exemple).

I1I° L’étude des échantillons au laboraloire.

Pour effectuer des essais de laboratoire, il faut avant tout posséder des échan-
tillons intacts du sol a étudier. Ces échantillons doivent provenir de tous les
points et de toutes les profondeurs du sol de fondation dont il faut déterminer
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les constantes physiques. Le travail a effectuer sur le chantier consiste done
a prélever systématiquement et précautionneusement des échantillons du soi,
a faire une esquisse de la situation, des profils en long et en travers et a faire
des trous et des forages pour déterminer I'épaisseur des couches et le niveau
des eaux souterraines. La détermination des constantes physiques au laboratoire
correspond a 'étude générale des matériaux dans les laboratoires dessais.
Parmi les méthodes citées pour
la détermination des constantes du
sol, j'ai choisi l'essai de forage.
On sait que dans 'étude des ma-
chines agricoles on a recherché la
relation qui existe entre la forme des
machines et les constantes du sol.6
Dans mes investigations, j'ai alla-
ché la plus grande importance a la
détermination des constantes du
sol, non seulement dans les couches
supérieures, mais a toutes les pro-
fondeurs qui entrent en ligne de
compte. L’appareil d’essai était une
perceuse verticale a commande sé-
parée a coté de laquelle était monté
un tableau d’instruments de mesure
transportable (voltmétre et ampére-
metre avec wattmetre (lm'egish'(-m‘)
(fig. 1). La perceuse avait été cons-
truite pour travailler le métal; elle
peut travailler a 40, 46 et 254
tours avec vitesse d'avancement de
29.5 72
954 254
des forets a métaux cylindriques,
de différents diamétres, des forets hélicoidaux a travailler le bois et diffé-

Nous avons employé

Fig. 1.

rents systémes de forets pour la terre. Les essais de forage ont été exécutés
partiellement sur le chantier et partiellement au laboratoire. Les échantillons
non perturbés et placés dans des caisses de 10 % 10 < 30 cm ont été les
suivants:

a) échantillons naturels prélevés sur le chantier dans différents types de
sols: sable (semé, secoué, sec, mouillé, soumis a différentes pressions),
sable limoneux avec différents pourcentages de sable, différentes plasticités
et soumis a différentes pressions.

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

Au cours du forage, le wattmétre enregistreur reléve les courbes wattmetriques ;
les abscisses sont proportionnelles 4 la puissance utilisée, les ordonnées a l'avan-
cement. Un grand nombre d'investigations nous a permis de tirer les conclusions
suivantes:
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. Chaque type de terrain présente, pour le méme appareil de forage, le
méme nombre de tours et la méme vitesse d’avancement, une courbe watl-
métrique caractéristique, dépendant de I'humidité, respectivement de la
plasticité de 1'échantillon.

La variation de porosité modifie la courbe wattmétrique.
L’influence de la porosité et de la plasticité est plus grande pour un petit
nombre de tours que pour un grand.
La variation de I'’humidité joue un plus grand role avec les tariéres a large
spirec qu’avec les forets hélicoidaux et cylindriques.
Pour les sols sablonneux, la courbe wattmétrique est réguliére avec les
tariéres a large spire, pour les sols plastiques elle croit fortement,
dune facon inversément proportionnelle  au coefficient de plasticité
(fig. 4).

<""’1'i’ i

~N—]

Fig. 2. Fig. 3.
Diagramme wattmétrique d'un essai de  Diagramme wattmétrique d'un essai de

forage dans un sol constitué de couches  forage dans un sol constitué de couches

de densité et de porosité différentes. d’humidité différente.

La courbe wattmétrique 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.

Plus le sol est uniforme et régulier, meilleurs seront les résultats obtenus
(les erreurs sont fréquentes pour le gros sable et le gravier) (fig. 5 et 6).
Dans les investigations faites sur le chantier, il faut vouer toute son
attention a la tige sur laquelle est fixé le foret. Pour atteindre de grandes
profondeurs on a besoin d'une longue tige qui est soumise au danger
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de flambage, ce qui fausse la position de la tariére. La courbe walt-
métrique monte fortement dans ce cas et donne une fausse idée des con-
ditions réelles.

Fig. 4.

Diagramme wattmétrique d'un essai

-

de forage avec tariére a large spire

dans un sol limoneux.

N

9. Pour la détermination d’une constante physique donnée, il faut employer
le foret le plus sensible a cette propriété physique. Il faut également choisir
le nombre de tours et la vitesse d'avancement les plus appropriés. Ce n’cst
qu'un grand nombre d'essais qui permettra de déterminer le foret, le
nombre de tours et la vitesse d’avancement qui fournissent les meilleurs
résultats dans un cas donné. Les investigations faites par moi jusqu’a ce
jour permettent cependant d’affirmer que certains types de forets sont irés
sensibles & certaines propriétés physiques alors que d’autres ne le sont pas

du tout.
[
A
. 8
9y
1
Fig. 5. Fig. 6.
Diagramme wattmétrique d'un essai de Diagramme wattmétrique.
forage dans un sol constitué de couches A: sable artificiellement tassé.
de limon, de tourbe et de sable. B: sable artificiellement meuble,

C: sable a I'état naturel.

10. Pour éliminer des résultats des essais la faute due au frottement de la tige
de forage il faudrait enlever la tariére aprés chaque essai, laisser tourner
la tige seule, mesurer ainsi la courbe wattmétrique et tenir compte de ces
valeurs dans l'analyse de la courbe wattmétrique fournie par l'essai de
forage.
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Mes investigations montrent clairement et sans équivoque que cette méthode
convient trés bien a la détermination sur le chantier des constantes physiques
du sol. Pour obtenir une certaine base pour analyser avec streté suffisante les
oourbes wattmétriques de l'essai de forage il faut exécuter en laboratoire un
grand nombre d’essais paralléles et il ne faut pas seulement controler les échan-
tillons a T'aide de I'essai de forage mais encore a I'aide d’autres méthodes connues.
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Détermination expérimentale du coefficient
de perméabilité.

Experimentelle Bestimmungen des Durchlissigkeits-
Koeffizienten.

Experimental Determination of the Coefficient of Permeability.

M. Buisson,

Ingénieur E.P., Chef du Service de Contréle des Constructions immobili¢res au Bureau Veritas, Paris.

La connaissance du coefficient de perméabilité est nécessaire dans tous les
calculs relatifs a la vitesse des tassements, a 1'écoulement liquide au travers des
fondations des barrages, etc. ... ‘

Généralement, dans le cas des sols argileux, le coefficient de perméabilité est
déterminé par deux méthodes dues a Mr le Professeur Terzaghi; la méthode
directe, dans laquelle on utilise un montage spécial de I'eudomeétre, et la méthode
indirecte ainsi appelée parce que le coefficient K est déduit de l'observation de
la courbe de tassement, a I'eudométre également.

La méthode directe consiste a soumettre le sol une fois consolidé a une certaine
pression hydrostatique produite par une colonne d'eau (de 50 cm environ de
hauteur, et de section s). Si H, est la hauteur initiale de la colonne et H, la
hauteur au temps t, 2h la hauteur de I'échantillon dans I'eudométre, S la section
de I'eudométre, le coefficient de perméabilité K; est donné par la formule:

_ 2Sh 1 ” H1
K‘—T'T'Log' nep.ﬁ2 (1)

On effectue la correction de température pour ramener le coefficient & 10° centi-
grades.

La méthode indirecte consiste a observer la courbe de consolidation, a séparer
sur cette courbe la partie voisine de l'origine pendant laquelle elle est une paraboie.
Si Ae est la variation d'indice des vides, Az le tassement observé pendant le

temps t, a le coefficient de compressibilité =i—;, Ap la pression complémentaire
appliquée aprés consolidation sous pression p,, le coefficient K, est donné par
Azt Az?
K, = ——
7 4.-Apt-at’ 4.-Ap-Ae-t )

Quelques difficultés sont rencontrées dans la méthode indirecte: On résoud
facilement certaines d'entre elles: par exemple on observe souvent un affaissement
fini instantané aprés quoi la courbe d'affaissement prend l'allure parabolique.
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Il est facile de déterminer le sommet de la parabole par la méthode classique. On
peut aussi en portant en ordonnées le carré des affaissements et en abscisses les
temps, obtenir une droite ayant une certaine inclinaison. Par contre, dans cer-
tains cas, la courbe relevée n’est pas une parabole ou une droite suivant 1'échelle
d’ordonnées et alors la méthode ne peut donner une certaine approximation que
si t lest assez faible; mais la méthode manque alors de précision.

La comparaison des résultats obtenus par les formules 1 et 2 fait apparaitre de
trés importantes différences entre K, et K, lorsque, et c’est souvent le cas, on se
borne a observer H, au bout d'un certain temps t, déterminé uniquement par la
possibilité de faire une lecture précise. '

Causes des divergences observées. —-

Elles résultent de deux faits:

1° La formule 1 est basée sur la loi de Darcy qui suppose un régime permanent
dans toute I'épaisseur du sol. Or, en général la mesure de H, est effectuée alors
que le régime permanent n'est pas établi. En effet, 'augmentation brutale de
pression de 0 a H, se transmet entiérement a I'eau de I'échantillon. Mais comme
la pression ne peut que rester nulle a la partie supérieure, il s’ensuit qu’au bout
d’'un temps trés petit, le gradient hydraulique entre T'eau de l'argile (a la pres-
sion H,) et I'eau extérieure (a la pression 0) est
trés grand. Par la suite, la pente hydraulique tend
a décroitre lentement suivant le processus indiqué
a la figure 1. "

Au début de l'opération, la vitesse de I'eau est
donc plus grande qu’'a la fin, et la perméabilité
apparente est donc plus grande. '

Soit q la quantité d'eau ayant traversé la
surface de 'argile au temps t (cette quantité est
la méme a la face inférieure et a la face supé-
rieure ; d ailleurs aucun gonflement n’est constaté).

Soit € I'indice des vides; I, la pression appli-
quée que nous considérerons comme constante
dans l'opération, si Y est la densité de I'eau,
K le coefficient de perméabilité c, le coefficient
de
’d—p—r

Fig. 1.
Distribution des pressions hydrau-
liques a l'intérieur d'une couche
d’argile de t =10 & t= oo.

ca K
de consolidation = Wi o
2h la hauteur de 1'échantillon.

a le coefficient de compressibilité égal a

. . d . : .
La vitesse de passage soit ST est donmée par la série de Fourier suivante:

dt
dgq K H, (1 e _@)
E = ? . h —2— + % e 4h .
elle tend vers la valeur limite du régime permanent
K. H
v 2h

qui résulte de la loi de Darcy, pour t infini
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Il est facile de voir que, dans le cas d’argiles dont le coefficient de consoli-
dation c est souvent de l'ordre de 103 le régime n’est pratiquement établi gue
24 heures environ aprés le début de l'essai.

Les mesures effectuées en ne tenant pas compte de cette considération sont
donc entachées d'une erreur qui est d’autant plus importante que la pression
hydraulique est elle-méme importante, car les valeurs déterminées par la for-
mule (1) augmentent beaucoup avec H,. Ce qui préceéde justifie dans une certaine
mesure la méthode indiquée primitivement par Mr le Professeur Terzaghi; la
pression hydraulique était en effet de 50 gr/cm?2; de ce fait les écarts ne sont pas
trés considérables entre les coefficients obtenus, lorsque t varie. En effet, pour
obtenir une lecture suffisamment précise, étant donné la faible quantité d’'eau
pénétrant dans le sol, on est alors obligé d’attendre assez longtemps de felle
sorte que le régime est sensiblement établi au moment de la lecture. Par contre
I'erreur devient trés considérable dés que la pression hydraulique est augmentée,
ce qui a été fait par certains expérimentateurs pour réduire la durée de I'essai.
Les figures 2 et 3 montrent comment varie le coefficient K calculé suivant la
formule (1) en fonction du temps et en fonction des pressions hydrauliques Hj,.
Elles montrent que la durée d’établissement du régime est sensiblement la m&me
quelle que soit la pression hydraulique.

Si on veut conduire l'opération plus rapidement, ce qui nécessite une pression
hydraulique plus forte pour obtenir une lecture précise on peut utiliser l'intégrale
. caft 1

de Cauchy: elle donne un résultat pratiquement exact tant que ET<F)

Avec ¢ = 1073 t doit étre inférieur a 40 minutes. En partant de cette intégrale
on démontre que la quantité d'eau ayant pénétré dans le sol est donnée par la

f ; ) —
ormule _ 2SK,H, Vi
yVac
2 K
Doy K nq’y : _ 3
ou 1\34a82H”1t(1+g) puisque ¢ Ta(l+ o) (3)

Cette formule ne contient plus 2h puisqu'on se place avec I'intégrale de Cauchy
dans des conditions telles que I'épaisseur n’intervient pas. Puisque q = s

- Py . - ms? (Hl'—HE)?Y
Les comparaisons effectuées montrent que cette méthode ne donne pas de
bons résultats car les échantillons ont toujours une épaisseur trop faible.

Plusieurs faits semblent cependant établis: La durée pratique d’établissement
du régime est d'autant plus longue que le coefficient de perméabilité est plus
faible (cette durée est pratiquement de 1 a 2 heures lorsque K est de I'ordre de
10-¢ cm/min et de un jour lorsque K est de 'ordre de 107 cm/min. Le coef-
ficient de perméabilité trouvé au début de 'essai est souvent plus de 10 fois plus
grand que le coefficient final et ceci est naturel, d’aprés ce que nous avons vu
plus haut. Certains pensent pouvoir attribuer ce phénomeéne au colmatage.

Nous ne sommes pas de cet avis, car s’il en était ainsi on ne devrait pas
trouver les mémes résultats lorsque l'on abaisse la pression a zéro, et qu’aprés
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avoir attendu que les pressions hydrauliques intérieures s’égalisent, on recom-
mence l'essai. Il semblerait en effet invraisemblable que le phénoméne de col-

matage ne soit pas permanent.

2° La deuxiéme cause de divergence entre les résultats obtenus par les deux
méthodes résulte du fait que le coefficient final de perméabilité varie quelquefois

Sol suivant la loi de Darcy.

1]w¢
x
5| 8
3
2]
ol?”gr
1o’

q 2009r
i- o
3 /o_q.][

0 mw no

Sol ne suivant pas la loi de Darcy.

Fig. 2 et 3.

Valeur "du coefficient de perméabilité en fonction

du temps, sous diverses pressions

hydrauliques.
La pression appliquée est constante.

d'une facon trés sensible avec le
gradient hydraulique, pour une
méme valeur de la pression de con-
solidation.

D’une facon générale, le coef-
ficient de perméabilité croit avec
le gradient hydraulique surtout aux
faibles pressions hydrauliques. Des
anomalies sont constatées et la
cause de ces phénomeénes demeure
encore obscure. Puisque, au cours
des essais a I'eudomeétre les courbes
de consolidation servant a la déter-
mination indirecte de K, sont ob-
tenues au moyen de surpressions
égales a la charge antérieurement
appliquée pour les charges infé-
rieures a 3 kgs/cm? et 1/, fois la
charge antérieurement appliquée
pour les charges supérieures, la
pression hydrodynamique est d'un
ordre de grandeur trés supérieur
a celle de 50 gr/cm? servant
habituellement a la détermination
directe de K. Il en résulte que
dans certains cas, le coefficient de
perméabilité direct doit se trouver
trop faible. Comme le coefficient
obtenu directement sans attendre
I'établissement du régime est trop
élevé, les deux erreurs peuvent se
compenser, et il arrive en effet
assez fréquemment que les deux
ocoefficients obtenus comme il est
d'usage dans beaucoup de labora-
toires coincident. L’exposé précé-
dent permet de comparer dwne
facon plus précise les coefficients
direct et indirect de perméabilité.

Les résultats obtenus jusqu'd ce jour sont trés encourageants. Certaines diffé-
rences semblent néanmoins subsister. Cependant les écarts constatés ont été
considérablement réduits dans beaucoup de cas. Les différences trouvées entre



Détermination expérimentale du coefficient de perméabilité 885

le coefficient rapide et le coefficient final permettent de mieux comprendre le
mécanisme du phénoméne secondaire de consolidation. Tout concourt, dans 1'essai
de compression a l'eudométre a amener une diminution du coefficient de per-
méabilité. Au fur et & mesure de la consolidation, la pente hydraulique diminue
dans de trés fortes proportions, de telle sorte que le coefficient de perméabilité
diminue.

IS
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20
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Fig. 4.

Valeur du coefficient de perméabilité réel (3 régime constant) en

fonction de la pression hydraustatique, la pression appliquée 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 étre assi-
milée A une parabole, tout au moins au début de la consolidation, montre que,
pendant cette période au moins le coefficient de perméabilité reste sensiblement
constant. Ceci prouve que le coefficient de perméabilité n’augmente pas d’une
facon continue avec la pente hydraulique mais tend vers une constante. C'est
du moins ce que nous avons pu constater dans un certain nombre de cas. Il
semble que les questions relatives & la perméabilité devraient faire l'objet d'in-
formations complémentaires. C'est ce que nous essayons de faire.

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

On mesure la quantité d’eau écoulée en fonction du temps au moyen d'un index
en mercure se déplacant dans un tube calibré et gradué horizontal. La pression
est maintenue constante au moyen d'un récipient de trés forte section qui peut
lui-méme étre mis sous pression. Si le régime permanent n’est pas établi lorsque
I'index atteint 1'extrémité du tube gradué vers l'eudomeétre, un dispositif permet
de le faire déplacer rapidement en sens inverse sans que la pression change méme
momentanément.

Conclusion.

Le coefficient de perméabilité ne peut étre établi avec certitude que si le régime
permanent est établi. La durée d’établissement de ce régime est d’autant plus
grande que le coefficient de perméabilité est plus faible. Dans certains cas, le
coefficient de perméabilité 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.'Buis'son,

Ingénieur E.P., Chef du Service de Contréle des Constructions immobiliéres au Bureau Veritas, Paris.

Il 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 facon simple les
tensions principales dans le sol, supposé isotrope, élastique indéfini et limité par
le plan horizontal, en partant de la théorie de Boussinesq qui correspond a la
distribution n = 3 de Mr Frohlich. Tel est le cas de la bande de largeur finie
et de longueur indéfinie chargée uniformément qui a pour limite le cas du demi-
plan chargé uniformément. '

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 deuxiéme. Dans le premier cas les extrémités de la bande sont les foyers,
dans le deuxiéme cas, la limite de la partie chargée est le foyer de la parabole.

La limite de la zone plastique est définie par la condition de rupture bien
connue

G — O3 __ Oy + Os

2 2
ou o, et o, tensions principales extrémes sont exprimées en fonction des coor-
données; ¢ est I'angle de frottement. Les trajectoires de rupture sont les isoclines

de ces hyperboles et de ces paraboles, coupant ces courbes sous l’angleg——g.
Dans le cas des hyperboles, il s’agit de courbes ayant I'allure de spirales et dont
I'étude 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
chargée, et dont 'angle de 'axe avec la verticale est justement égal a I'angle ¢
(fig. 1).

Ce résultat est important car il permet de déterminer les conditions de rupture
d'un sol sableux ou cohérent sous un mur de quai ou un mur de souténement.
En effet, on détermine facilement I'abscisse de l'intersection de la zone plastique
et de I'horizontale.

sin @

1 Fréhlich: Druckverteilung im Baugrunde, Vienne 1934, J. Springer.



Charges de rupture du sol sous les fondations 887

Clest x:i.(l_smq’) )
TY S1n 1
q est la charge unitaire, Y la densité apparente.
D’apreés les essais de l'auteur le mur est en état d’équilibre instable lorsque
la courbe de rupture extréme passe par le point d'intersection de la résultante
des forces agissant sur le mur et de la base du mur. Si on suppose que la densité
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Fig. 1.

du mur est égale a la densité du sol la valeur de la charge unitaire de rupture
supposée uniformément répartie est:

__ayb (1 +sing) sin ¢ @)
o (1 — sin ¢)®
ou b est I'abscisse d'intersection de la résultante et de la base par rapport au
pied du mur.
On peut également déterminer par la méme méthode la longueur minimum
des palplanches d'un mur de quai, ou d'une enceinte.
Dans le cas d'un sol argileux ayant une résistance au cisaillement égale a T,
la charge limite est:

167, 14 sin tg?
="y “"(1+—g-“’) @)
cos ¢ IE
dans le cas du 1/, espace plan chargé uniformément, alors que la condition de
formation d'une zone plastique est
To
17 os @
Ces résultats peuvent étre étendus en s’appuyant sur une constatation expéri-
mentale qui est la suivante: Les trajectoires de rupture mises en évidence au cours
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d’essais en surface notamment ceux indiqués par Krey? sont sensiblement des
cercles concentriques dont le centre est facile & déterminer: Il se trouve a l'inter-
section de la droite inclinée de ¢ sur la verticale passant par le pied du mur et
d'une droite passant par le point le plus éloigné de la semelle, d’ott émane une
trajectoire de rupture (fig. 2). Cette droite fait avec I'horizontale un angle de
%——2(2 Elle est en effet perpendiculaire a la droite faisant:}———%avec la ver-
ticale et qui est tangente a la courbe de rupture, car en ce point la tension
principale est verticale si on néglige le frottement sur la base. On voit que celte
construction est la conséquence du résultat trouvé pour la parabole précédemment,
et cela est naturel, car au voisinage de la fondation I'influence des points voisins
\ n'est sensible que pour les points vus du point
/ considéré, sous un angle inférieur & 500 avec la
verticale. La construction revient a remplacer la
AN o 7 parabole par un cercle qui lui est tangent a son
point d’intersection avec I'horizontale.
| La méme construction a été vérifiée par I'auteur
/3 et offre une bonne approximation dans le cas du
RN modéle réduit d'un mur de quai sur cavalier
Fig. 2. (tig. 3). '
A vrai dire dans le cas d'une charge superficielle,
de surface finie, la partie extréme de la courbe s’éloigne quelque peu du cercle,
et se rapproche davantage de sa tangente. On constate que, pratiquement I’angle

de la courbe avec I'horizontale est supérieur a CL. 4 que théoriquement il devrait

4 2

Fig. 3.

avoir. Puisque, théoriquement comme pratiquement les courbes de rupture les
plus longues émanent des deux extrémités de la zone plastique, on peut sans
grave erreur (et celle-ci ne peut étre que favorable a la sécurité) poser que l'inter-

2 Krey: Erddruck, Erdwiderstand, 4¢ Edition, p. 269 et suivantes.
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section du cercle de rupture défini précédemment, et de I'horizontale coincide avec
celle de la imite de la zone plastique avec 'horizontale qui est

x:Vb2+2bq .l—sin(p
Ty sin @

dans le cas de la bande indéfinie. Dans ces conditions on est sir que les con-
ditions de rupture sont réalisées tout le long de la courbe. Si on considére que
la rupture est atteinte lorsque la trajectoire circulaire émane du centre de la
bande I'abscisse d'intersection de ce cercle avec 1'horizontale est x == 2b (1 --sin¢)
(fig. 1).

En égalant les deux valeurs de x, on obtient dans le cas de la bande indéfinic
et d'un sol sableux chargé superficiellement:

__aybsing (1 4 2sin ¢) (3 4 2sin ¢) ()
T = 2 (1 — sin o) '

Si la trajectoire de rupture extréme est supposée émaner de l'extrémité, on

a alors: . 2aybsing (1 4 2sin ) (3 + 2 sin o)
9. 1 —sin g

(4)

Dans le cas d'un sol cohérent de résistance au cisaillement t, avant chargement,
la charge de rupture provoquée par un chargement rapide est alors:

n .
4(72—+(p) (1 + sin @)
=" 1 2sing © ©)
dans la 1¢ comme dans la 2¢ hypothése; elle ne dépend pas de b.

Puisqu'on connait la charge de rupture sous la bande indéfinie on peut en
déduire approximativement la charge de rupture dans le cas d'une surface de
chargement carrée ou circulaire puisque les tensions a I'aplomb de la verticale
du centre sont environ 1/, de celles existant sous l'axe de la bande de méme

b
largeur. D’une fagon trés approchée, il suffirait donc de changer enr et la

charge de rupture serait dans les mémes hypothéses que précédemment:

__ayr (1 4+ 2sin ) (3 + 2sin @) sin ¢

= [ —sing (6)
, __4ayr(142sin @) (3 + 2sing) sin ¢ )
T2 = 1 — sin
%

Mais, par une autre voie, I'auteur a montré que, dans le cas du carré, la charge
de rupture peut étre exprimée approximativement de la fagon suivante en fonc-
tion de a demi-longueur du c6té du carré:

__ 2nyasing (1 + sin ¢) (1 4 2sin @) (3 4+ 2sin @) 1)
1= 3(1 — sin ¢)

ou , __ 8myasin g (1 +sin @) (14 2sing) (34 2sin @) (1)
1s = 3 (1 — sin ) ‘
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Pour arriver & ce résultat, on recherche une expression approchée de I'abscisse
d’intersection de la zone plastique avec le plan horizontal dans le cas d'une surface
chargée voisine d'un carré et on I'égale a 2b (1 + sing), abscisse d'intersection
avec le plan horizontal du cercle de rupture passant par le centre.

On voit que:
4 _4(1tsing)
q, 3
pour ¢ = 300 on a:
I g
q:

Pour des valeurs différentes de ¢, le rapport ne s’en écarte pas beaucoup de
telle sorte que 1'approximation faite précédemment est justifiée.

La méthode de I'auteur rend particuliérement simple la recherche des con-
ditions de rupture dans des cas ou les méthodes actuelles sont défaillantes ou
trés longues. L'un des défauts essentiels des méthodes employées pour le
calcul de stabilité des murs de souténement est l'application de I'hypothése de
Navier aux - sols. "

Elle s’écarte des méthodes donnant pour résultat des exponentielles dans les
formules de rupture, car celles-ci sont toutes basées sur des formes de surfaces
de rupture en spirale logarithmique ayant pour centre le bord de la surface de
chargement. Ceci ne parait pas étre en accord avec l'expérience, car on a déja
pi montrer que, dans le cas des essais de Krey, les surfaces de rupture sont
sensiblement des cercles concentriques dont le centre a la position indiquée.

Des essais et vérifications sont en cours, ils feront I'objet de compte-rendus
spéciaux qui seront publiés ultérieurement.

L’auteur expose en détail les questions résumées briévement ci-dessus dans des
articles devant paraitre prochainement dans la revue , Travaux“.3

3 Parus entre-temps: Travaux N°. 46, oct. 1936, N°. 48, déc. 1936, N°. 51, mars 1937.



VIII 9
Résistance des terrains.
Tragfihigkeit des Baugrundes.

Resistance of the Ground.

A. Caquot,

Professeur 3 1’Ecole Nationale des Ponts et Chaussées, Paris.

L’étude de la résistance des terrains a fait dans ces derniéres années de trés
grands progrés, et cette étude permet dés a présent de concevoir et de réaliser
avec toute sécurité des travaux qui n’auraient pu étre terminés auparavant qu’avec
des tatonnements nombreux ou avec des dispositions lentes et cotteuses.

C’est ainsi que nous avons pu construire rapidement des fondations sommaires
trés profondes, et arréter a peu de frais des glissements extrémement importants
de couches géologiques qui se produisaient a la suite de travaux de terrassements.
Il nous a suffi de réaliser fidélement les conditions mécaniques auxquelles le
calcul nous avait conduits.

Dans tous les cas, nous avons préalablement, en partant des caractéristiques
expérimentales du sol, analysé avec grand soin les contraintes en toutes directions
et pour chaque point du massif de terrain dont I'équilibre était essentiel i la
construction.

Il n’est pas suffisant, en effet d’étudier I'équilibre d'une surface de glissement
fixée a priori, mais il faut s’assurer qu'il existe partout un systéme général de
contraintes compatible avec la stabilité.

Pour déterminer les conditions de I'équilibre nous disposons tout d’abord des
lois physiques expérimentales auxquelles obéissent les glissement dans l'intérieur
des terrains.

Ces lois élémentaires sont celles qui ont été formulées au dix-huitiéme siécie
par le physicien Coulomb, et qui ont encore été vérifiées trés récemment par un
grand nombre d’expérimentateurs 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 cohésion d’autre part.

Ces deux valeurs ne sont pas des invariants relatifs a une nature de terrain
donné, mais dépendent essentiellement de la grandeur et de la durée des con-
traintes agissant sur ce terrain. .

C'est a Terzaghi et a ses éléves que nous devons les méthodes expérimentales
qui nous ont donné les premiers renseignements suffisamment exacts pour cal-
culer avec sécurité 'ensemble des équilibres Limites.
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Nous concevons aujourd’hui tous les terrains de faible résistance comme un
complexe formé de deux éléments, de grains solides d'une part, et d’eau inter-
stitielle d’autre part.

Ce complexe du terrain, par.la loi des grands nombres joue sensiblement
comme un corps isotrope, mais qui aurait des propriétés trés différentes, suivant
la durée d’application des charges et par conséquent suivant la vitesse d’évolution
du champ des contraintes et ceci par suite de la variation de masse de 1'eau inter-
stitielle dans I'unité de volume de terrain.
~ Les lois de similitude sont approximativement exactes, la variable temps,

étant, toutes choses égales d’ailleurs, sensiblement proportionnelle a l'inverse du

cube de la dimension linéaire des grains. C'est qu'en effet la loi de Poiseulle-
Darcy se trouve applicable a I'écoulement de 1'eau interstitielle. On retrouve méme
avec assez d’exactitude la similitude de la variable temps, quand la température
varie, en explicitant la viscosité dans I'expression de la loi de Poiseulle-Darcy.

Comme la grosseur des grains varie des argiles aux sables au moins de un
a mille le temps varie de un milliard a un, il en résulte que les phénoménes
peuvent étre parfois comparables en prenant pour unité de temps dans I'argile
le siécle, dans certains sables la seconde.

A vrai dire la forme des grains et leur disposition joue aussi un role essenticl,
de telle sorte que le constructeur doit étre trés prudent dans ces comparaisons,
mais la grandeur de ces nombres doit étre présente a l'esprit quand on veut
comprendre ces phénomeénes, la grosseur des grains de terrains pratiquement
rencontrés variant au moins dans la proportion indiquée ci-dessus.

L’eau interstitielle peut avoir des mouvements trés lents, et les phénomeénes
obéissent alors aux lois des équilibres statiques. Mais elle peut aussi avoir une
vitesse non négligeable, et réagir sur les grains par les pertes de charge, consé-
quence de la viscosité. Il en est ainsi en particulier lorsque des conditions ex-
térieures de pression hydraulique déterminent des courants d’eau entre les grains.
Ceux-ci pouvant étre suivant les cas continus, périodiques ou irréguliérement
variables. Les terrains de fondation soumis a ces influences accidentelles peuvent
étre trés stables pendant de longues années; puis obéir brusquement a des mouve-
ments de glissement qui ruinent les ouvrages.

Ces derniéres années viennent de nous faire connaitre de nombreux accidents
dus d’une part a une saison particuliérement humide pour des ouvrages terrestres,
ou d'autre part & des vagues a longue période et grande amplitude pour des
travaux maritimes.

Méme dans le cas d’équilibre considéré pratiquement comme si 1'écoulement
trés lent de l'eau interstitielle n'a d’autre cause que le systéme des contraintes,
le terrain se comportera trés différemment suivant la durée d’application des
charges.

Une charge permanente considérée comme appliquée avec une vitesse nulle,
ne met guére en jeu dans le complexe que les forces de frottement des grains
les uns sur les autres. En effet le plus souvent les données expérimentales mon-
trent que le terrain méme d’argile se conduit alors comme un simple milieu
pulvérulent. .

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

(Vest pourquoi, dans un mur de souténement, dans une culée de pont et dans
bien d’autres ouvrages, les champs de contraintes relatifs aux charges per-
manentes et aux surcharges agissent d'une fagon si différente, au point de vue
de la stabilité générale.

Tous ces faits sont aujourd’hui accessibles au calcul, grace aux données ex-
périmentales qui leur servent de base, et qu'il faut fidélement suivre quelle que
soit leur complexité, si on veut faire oeuvre économique et durable.

Les progrés dans ce domaine sont déterminés essentiellement en premier lieu
par la connaissance intime de la matiére qui évolue physiquement et chimi-
quement, puis en second lieu a partir des lois expérimentales ainsi définies par
la détermination mathématique fidéle des équilibres mécaniquement possibles dans
I'ensemble de tels milieux.

Les résultats pratiques vraiment surprenants obtenus immédiatement en tech-
nique par l'étude physique et mathématique de ces questions nous permettent
d’envisager dans un proche avenir des progrés encore plus considérables. Il faut
seulement partir des données expérimentales certaines, définies avec tous leurs
éléments vrais de complication, et ne pas simplifier artificiellement les lois
naturelles pour les enfermer dans un cadre plus simple, facile a définir mathé-
matiquement, mais qui n’enferme pas les faits avec une suffisante fidélité.

C’est pourquoi |'étude des fondations dépend si complétement des laboratoires
pour définir toutes les fonctions expérimentales qui relient les multiples variables
agissant essentiellement sur 1'équilibre des sols de fondation et c’est pourquoi
également cette étude dépend des moyens de sondage qui permettent de trans-
mettre fidélement aux laboratoires les échantillons des couches géologiques dans
I'état physique réellement rencontré.
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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 éléve de I'Ecole Polytechnique, Kremlin-Bicétre (Seine).

Les sables et graviers sont souvent considérés comme des terrains de fondations
médiocres en raison de leur instabilité et de leur tendance a I'affouillement.

Depuis quelques années, les spécialistes d’'injection se sont occupés d’améliorer
les qualités des sols et des résultats remarquables ont déja été obtenus.

Ces résultats sont naturellement d’autant meilleurs qu’il s’agit de graviers et
non de sables, et que la composition granulométrique du gravier se rapproche
davantage de la composition granulométrique optimum des agrégats du béton.

Pratiquement, la composition granulométrique d'un béton n’est jamais la com-
position théorique la meilleure, car il faut bien tenir compte des matériaux
disponibles. Et trés souvent surtout quand il s’agit de faire un gros béton de
fondation, on se servira simplement d'un matériau tout venant dragué par
exemple dans le lit d'une riviére. '

S’il s’agit justement d’'un pont sur cette riviére, pourquoi, pour fonder les piles,
ouvrir une fouille, draguer les matériaux, les faire passer dans une bétonniére
pour les remettre dans la fouille, a 'état de béton: celui-ci pourra se faire en-
place, en injectant le ciment. L’économie sera considérable et le béton techni-
quement meilleur; la pénétration du ciment dans les vides de I'agrégat est d’autant
meilleure que cette pénétration se fait a3 une pression plus élevée.

On peut affirmer que chaque fois qu'un matériau a une granulométrie telle
qu’il peut donner, tout venant, un béton acceptable, il donnera, restant en place,
un béton meilleur, par injection de ciment sous pression.

Certains praticiens contestent cette affirmation: de fait certains essais ont éié
décevants. C’est parce qu’ils ont été faits avec une technique insuffisante.

La condition primordiale du succés est dopérer dans un volume ceinturé.
Autrement le ciment cherchera toujours les cheminements de moindre résistance
et n’imprégnera pas d'une facon homogéne les agrégats a bétonner.
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Ce ceinturage peut avantageusement étre fait par un rideau de palplanches,
chaque fois que le battage en est possible. Dans le cas contraire, il peut étre fait,
moins précis, mais suffisant quand méme par injections. Tout autour du volume
de terrain a bétonner, on injecte a trés faible pression la périphérie de ce volume
par des forages trés rapprochés, et on crée ainsi une sorte de batardeau qui
remplace, pratiquement, sans lacune appréciable, le ceinturage de palplanche. La
réalisation de ce batardeau entraine sans doute certaines déperditions de ciment:
I'exemple que nous allons citer, pris cependant dans un cas difficile prouve que
ces déperditions sont relativement peu importantes et en tous cas, non prohibitives
du procédé.

L’exemple que nous nous permettons de citer s'applique en effet non pas
a un matériau graveleux formant un agrégat de sable et de gravier, mais a un
sable avec prépondérance de grains trés fins. Voici sommairement, comment se
présentait le probléme.

La route nationale de Paris & Barcelone traverse a Elne, dans le Département
Francais des Pyrénées-Orientales, un petit fleuve a régime torrentiel, le Tech.
Le pont en maconnerie qui date d’environ 150 ans, comprend quelques piles en
riviére. Celles-ci reposaient sur une fondation en béton de chaux, reposant elle-
méme sur d'anciens pilotis. De fait, béton 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 riviére.

Entre le 14 et la 21 Novembre 1932, une crue violente et persistante du Tech
affouilla de facon dangereuse les fondations des piles 2 et 3.

Pour la pile N° 2 les tourbillons avaient creusé sous le bec aval une cavité de
3 métres de profondeur dans laquelle s’étaient accumulés les limons et les boues.
Il en était résulté un affaissement vertical de la pile provoquant la fracture de la
voute qui la reliait a la pile Ne 1.

La pile N° 3, au contraire, avait ét¢ déchaussée a son avant bec amont sur
une profondeur de 4 métres dans le sens vertical et des matériaux divers furent
retrouvés jusqu'a 1,50 m sous la pile méme.

Un’ affaissement trés sensible de cette pile s’ensuivit plus important vers I'amont
que vers l'aval et ce renversement accompagné d'un léger glissement de la pile
toute entiére vers l'aval provoqua la dislocation des deux voutes prenant appui
sur elles.

Diverses méthodes pour la remise en état du Pont d'Elne furent étudiées et
celle a laquelle on s’arréta comme étant la plus pratique et la plus économique,
fut celle de la reprise par injection de ciment sous pression.

Il est sans intérét pour des constructeurs métalliques de savoir comment fut
réparé le tablier en maconnerie.

Sans rentrer dans le détail, nous dirons donc simplement que la reprise des
fondations des deux piles qui s’étaient affaissées fut opérée en deux phascs
différentes:

1o Exécution autour de chaque pile et a 2,50 m environ de leur paroi extréme,
d'un ceinturage réalisé par une ligne de forages verticaux suffisamment rap-
prochés, injectés a faible pression d'un coulis de ciment artificiel, dosé d’'une
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facon générale a une partie de ciment pour tune partie d'eau: ce ceinturage
n’aurait pu étre fait par palplanches, a cause de 'impossibilité de les battre en
raison de la présence du Pont.

2» A Tintérieur du cuvelage ainsi réalisé et sous la pile elle-méme injection de
ciment a forte pression. On n’avait évidemment pas la prétention de transformer
les sables sous-jacents en béton et méme en mortier, mais on voulait les imprégner
de ciment pour en augmenter la résistance a la compression et pour réduire leur
facilité a 1'érosion.

Le succés fut complet, puisque depuis trois ans que les travaux sont terminés
I'ouvrage est resté parfaitement stable malgré de nouvelles crues.

Si les graviers et méme beaucoup de sables sont pénétrables au ciment pour
donner dans tous les cas, & moins qu’ils ne contiennent des matiéres étrangéres,
des bétons ou des matiéres de plus ou moins bonne qualité, il n’en est pas
de méme de certains sables particulierement fins.

Aussi, pour ceux-ci, les praticiens d’injections se sont-ils préoccupés depuis quel-
ques années de trouver autre chose, et par des procédés de silicatisation ils ont
réussi a «pétrifier» des sables boulants.

En ce qui nous concerne nous avons fait des études et des essais de laboratoire
extrémement poussés, en particulier sur les sables Yprésiens qui constituent le souis-
sol de Bruxelles, et nous avons parfaitement réussi a les agglomérer au point de
transformer en bonnes fondations ce matériau 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 constructeur de ne pas rejeter a priori
comme inacceptable un sous-sol de fondation graveleux et méme sableux. Avant
d’entreprendre des travaux trés onéreux tels que: abaissement de nappes d'ecau,
congélation, caissons a air comprimé et méme foncage de pieux, qu’il demande
au sondage et au laboratoire si son terrain n’est pas susceptible d'injection. It le
plus souvent l'injection sera la solution économique, la solution du bon sens,
car d'une facon générale la nature a bien fait les choses, et demande simplement,
dans certains cas, a étre renforcée. Les injections ne font pas des choses sen-
sationnelles: elles se contentent d’améliorer plus ou moins sensiblement les
qualités d’un terrain de fondation, et, le plus souvent, c’est suffisant.
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Les ancrages dans le sol.

Verankerungen im Baugrund.

Ground Anchorages.

Dr. sc. techn. C. F. Kollbrunner,

Ingénieur, Paris.

I — Introduction.

On emploie des ancrages partout ou il s’agit d'absorber des forces de traction.
Le choix d'un ancrage dépend en toute premiére ligne des propriétés physiques
du sol considéré. Ce n’est qu'un spécialiste connaissant la structure géologique,
les propriétés et la résistance du sol qui sera capable, sur la base d’essais
soigneusement exécutés, de projeter un ancrage rationnel.

Comme la géotechnique est encore une science a ses débuts, la résistance de la
terre est en général pas du tout ou trés peu utilisée. CG'est pourquoi les ancrages
usuels sont des blocs de béton massifs de formes diverses, suivant le projet
et la nature du sol. Cette solution est évidemment trés simple mais elle est
cotiteusec car dans les sols peu résistants et immergés on se sert de grosses
masses de béton et il est souvent nécessaire d’avoir recours a des coffrages et
des retenues d’'eau coiiteux.

En renoncant a ces fondations massives, un ancrage ne peut étre exécutés (s'il
ne s’agit pas d'une roche solide) qu'au moyen de plaques ou de pieux d’ancrage.
La premiére solution est employée pour les forces de traction horizontales ou
légérement inclinées tandis qu'on se sert des pieux pour les forces de traction ver-
ticales ou fortement inclinées.

Je ne parlerai ici que des ancrages par pieux.

II° — Description des pieux de traction.

Les premiéres conditions pour lapplication de pieux de traction sont les
suivantes:

1° Une parfaite connaissance du sol (position et caractéristiques des couches
géologiques).
2> Connaissance de la transmission des forces de traction du pieu dans le sol
(conditions d'équilibre dans le sol).
On peut appliquer I'effort de traction soit a la téte, soit a la base de 'ancrage
(fig. 1).
57
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Dans le cas ou il s’agit d'un véritable pieu d’ancrage (fig. 1: ancrage a la téte,
ancrage a la base I/II) la traction est transmise au sol par frottement du fit.
Un pieu sera d'autant plus apte a absorber des forces de traction élevées que
sa surface sera plus irréguliére; on devrait donc donner la préférence aux pieux
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Fig. 1.

Ancrages par pieux forés.

moulés dans le sol, comprimés et injectés. Ils possedent en effet les. qualités
suivantes:

1o Le forage et le prélévement d’échantillons font connaitre les caractéristiques
exactes du sol.

2° La compression augmente le diamétre théorique du pieu et garantit une
parfaite liaison au terrain car le béton pénétre dans les cavités.
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3¢ Les injections créent autour du pieu toute une série de ramifications qui
augmentent son frottement (fig. 2).

[La fig. 3 montre un pieu hydro-comprimé et injecté: on voit nettement que le
gravier et le sable autour de la base du pieu (celle-ci n’a pas été élargie mécani-
quement) forment un tout avec cette derniére par suite des injections de ciment;
de telles ramifications se trouvent tout le long du fiat du pieu.

Si I'on utilise des pieux avec ancrage a la téte, c’est-a-dire si l'on ancre le
cable a4 la téte du pieu, 'armature du pieu doit évidemment étre dimensionnée

Fig. 2. Fig. 3.
«Branches» causées par des injections Pieu hydrocomprimé et injecte
de ciment. Systeme «Rodioy.

pour supporter la totalité de la force de traction. Les déplacements du fiit du pieu
par rapport au sol avoisinant sont maxima a la téte et diminuent vers la base.
C’est I'inverse qui se produit pour un pieu avec ancrage a la base. Les forces
de traction sont transmises par un cable placé par exemple dans un tube rempli
de bitume jusqu'a la base du pieu ou le cable est ancré dans le béton. Il n’est
pas nécessaire darmer la partie supérieure du pieu car toute la traction est
transmise par un cable indépendant du pieu. Les plus grands déplacements du
fit du pieu par rapport au sol qui I'environne se produisent a la base du pieu;
un pieu avec ancrage a la base est donc plus avantageux qu'un pieu avec ancrage
a la téte.

()]
-1
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IIlo — Essais.

La détermination mathématique de la résistance a la traction d'un pieu est un
probléme trés délicat, méme en admettant un sol homogéne. Si donc un pieu
traverse des couches différentes et de caractéristiques physiques et chimiques tres
variables. il est clair que dans l'état actuel de nos connaissances, une solution
mathématique de ce probléeme dun haut degré dindétermination est presque
impossible. Il faut encore ajouter que pour les pieux les plus efficaces (pieux
moulés comprimés et injectés) le diamétre varie
fortement (fig. 4) et I'injection de ciment assure
une liaison avec le sol dont nous ne connaissons
pas suffisamment I'extension.

De toutes les formules statiques (basées sur
I'équilibre des forces agissant sur le pieu) je ne
vais discuter que celle de Ddrrl; les investi-
gations effectuées jusqu'a ce jour ont montré
que les résultats de cette formule sont ceux qui
concordent le mieux avec la réalite. Dorr a
essayé d'évaluer, a l'aide de la théorie de la
poussée des terres de FEngesser, la résistance
statique des pieux: ses déductions ne sont pas
correctes car il néglige les déformations du sol.
Le seul procédé pour la détermination de la
résistance dun pieu de traction est toujours
encore l'essai de charge.

Ci-apres je discuterar deux essais de charge
sur pieux de traction. tirés d'une grande série
d’essais de charge exécutés par la Société Son-
dages, Etanchements, Consolidations «Procédé

Fig. 4. Rodio», S.A., Paris.
Pieu hydrocomprimé et injecté Les essais furent effectuées au moyen d'une
avec diamétre variable, presse hydraulique agissant d'une part contre

un pieu central (pieu de compression) et
d’'autre part contre une forte construction de béton armé reliant entre eux les
deux pieux de traction.

Les déplacements des tétes des trois pieux furent relevés a laide de flexi-
metres enrégistreurs placés sur une poutre qui de son coté était fixée dans le
sol non influencé par l'essai (fig. ).

La presse hydraulique utilisée pour les essais effectués a St Germain déve-
loppait un effort maximum de 220 t, soit 110 t par piea de traction. Il en
résulte un déplacement des tétes de pieux de 2,85, resp. 3,15 mm. Aprés
décharge, on mesura les déformations permanentes de 0.30, resp. 0,40 mm,
c'est-d-dire que les 7/ des déformations étaient élastiques et 1/ seulement
plastique (fig. 6). En calculant le frottement moyen du fiat pour un effort

L H. Dérr: Die Tragfihigkeit der Pfihle (W. Ernst & Sohn, Berlin, 1922).
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de 110t et pour un diamétre de pieu théorique de 42,0 em, on obtient une
force de frottement de 0,64 kg/cm?.

Il est aussi intéressant d'observer les essais faits dans un mauvais sol au
Quai d'Orsay a Paris. Tandis que la téte du pieu d’ancrage D-18-5 se soulevait
de 6,2 mm pour une traction de 83.5t, et montrait une déformation per-
manente de 1,00 mm aprés décharge, la téte du piea D-18-4 s'était fortement
soulevée lorsque la force de traction eut dépassé 50 t. La cause en est l'in-
fluence défavorable d'une fouille voisine (diminution du sol entourant le pieu
et par le fait méme réduction de la résistance). On peut constater clairement

Fig. 5.

Lissais de pieux. Pieux de traction avec ancrage a la téle.

Disposition d’essais.

que ce mouvement se stabilisa rapidement (fig. 7). (Cela peut sexpliquer
par le fait que la base du pieu a été si fortement appliquée au terrain
que le pieu pouvait alors absorber une force beaucoup plus grande qu’au
début.)

IVe — Application des pieux dancrage.

Actuellement on emploie souvent des pieux d’ancrage dans la construction
des pylones mais a l'avenir ils seront sirement beaucoup employés dans la
construction des ponts. On peut transformer des poutres simples en poutres
rigidement ou élastiquement encastrées (fig. 8) et remplacer., pour des ponts
suspendus. de grandes fondations de béton. par des groupes de pieux de com-
pression et de traction (fig.9).
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pieux a St. Germain.
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Vo — Méthode de calcul. — Remarques finales.

Il existe actuellement encore un certain scepticisme en ce qui concerne
I'application des pieux d’ancrage, scepticisme di au fait que les résultats
des essais ne sont pas encore suffisamment connus et qu'il n’existe pas encore
de solution mathématique satisfaisante.

Pour les pieux de traction avec ancrage a la base (strictement pour I'ancrage
a la base III de la fig. 1), il est cependant possible, en se basant sur les
théories de Boussinesq? et de Frohlich3, de calculer la répartition des tensions
pour une masse élastiquement isotrope limitée et par le fait méme pour
une masse limitée en général et de déterminer, en partant de considérations

. Llangsschnitt —
Coupe longitudinale
Longitudinal seckion

7= Druckpfshle - Pieux de compression - Pressure piles
2= Zugpféhle - Pieux de traction - Tension piles

e ———— —— Verankerung mit 2L-Eisen
21 e v { Ancrage avec 2fers L
Schnitt - Coupe - Section - -8 Anchoring with 2L-irons
Fig. 8.

Pont 3 poutres avec des pieux de compression et traction.

ayant trait a I'équilibre, la longueur des pieux de traction. Les tensions ima-
ginaires au-dessus de la surface du sol doivent en réalité étre absorbées par
I'espace situé au-dessous du point d’application de la force. Les conditions
d’équilibre a une sphére imaginaire nous font voir que ces contraintes de
compression imaginaires se transforment en contraintes de traction qui elles-
mémes viennent réduire les contraintes de compression existantes.

Ce probléme, sur lequel je reviendrai ailleurs, est représenté schématiquement
a la fig. 10.
Dans cette figure:

6, = contraintes verticales de compression,
o, = contraintes horizontales de compression,
op, = poussée verticale spécifique,

Opx = poussée horizontale spécifique,

2 Boussinesq: Application des potentiels a 1'étude de I'équilibre et du mouvement des solides
¢lastiques. Paris 1885.

3 Fréhlich: Druckverteilung im Baugrunde (Julius Springer, Vienne 1934). — FElementare
Druckverteilung und Verschiebungen Im elastisch-isotropen Vollraum. Der Bauingenieur 1934,

fasc. 29/30.
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Les ancrages dans le sol
Zone B = zone de réduction de la compression.

Zone A = zone de transmission de la force,
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Pour le calcul de la répartition des pressions il est avantageux de décomposer
la force (P) transmise par le cible en ses composantes verticale et horizontale

(Py et Py), (fig. 11).
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A laide de nomogrammes, préparés a une échelle suffisamment grande, on
obtient rapidement une bonne représentation de la répartition des tensions dans

B Gefhrdete 2one (schematisch)

s vt ar e rensemer)
ts &
o
s<a ) Wil
Zmi—
C2
. -
o>
B Y 1),
== [

Répartition des pressions dans le sol. Considérations de I'équilibre.

le sol, méme dans le cas compliqué ou des pieux de compression sont combinés

avec des pieux de traction.

VIII 11 C. F. Kollbrunner

~ Fig. 10.

Kobe/- Cible-Cable
20° o 20 30

o A e bt 4

Hhe constant m{t?:’t/
pressure siresses coused by Fy

Line

Fig. 11.

Répartition des pressions causée par la force P du céble.

A la fig. 12 nous avons représenté un tel nomogramme pour la déter-
mination de la compression o, en fonction de P, ¢ et z; le nombre de la répar-
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Les ancrages dans le sol

tition des tensions ou coefficient de concentration v est variable de 2 a 6. Pour
la répartition. de la compression dans une sphére, il faut diviser par deux les
tensions obtenues.

Abaque pour la détermination des tensions de compression o,.

v: 2 3 4 56
(in m) Yo N
G- P-cos Vg Z (enm) s N
T 2% (in m) .
* - 5
, 4
(int) 1.0
P (ent) 3
(int) 1
2
+2
as;
(in °) 5 2
P (Eﬂ’) T ;\‘-‘\C\
) 1 : §88
8 3 4 550 t4 ‘ gw;?'g-
w%w T 3 ar &8
b SSSSEANN Ny
0 \§$§ 46 2
N
RN 17
NN
NN, ¢
§§§§w —::_9/0 4
-1 8
60 ]
N
55\\\§ 0 1 s
\\\\ T g
. 70\ \\ 1 s 0,01
x V4 z \\ \ ——20
T 2
<// —T-30
- :p & . q001;
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—~-50 s
e 4
bt 0,001
V: 3 4 [
Fig. 12.
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Le tassement artificiel des remblais.

Verdichtung von Briickenrampen.

The Artificial Consolidation of Embankments.

Regierungsbaurat Dr. Ing. habil. W. Loos,

Berlin.

Au cours de ces derniéres années, le tassement artificiel des remblais et
plus spécialement des remblais formant rampes d’accés aux grands ponts,
a pris une importance de plus en plus grande. La longueur, la hauteur et la
largeur de ces rampes ont augmenté car le tracé est plus vaste (grands dia-
métres, faibles pentes) et aussi par suite de l'établissement des passages sans

k-coefficient de compacité

g 0 20 30 40 50 60 70 80 90 100%
REARLAARANARANSARRNARE NRRRARRREN
Im Laufe der Zeit sufgebrachte Deckenbaustoffe

Ballast apporté au cours du temps 1]
[ 11

10 Road filling in course of time | |
I lllIlAlLLllllllllIl
3 J :
s 20— ] bl
<
§ ' 1
QL | A o
' 30 }
S [ I o y
4 i
S 7 |
<
S 40 1
‘§ : Entnahmestelle | [
< 1 Endroil deprefevement /
g 50 \ Position for lahing |
v | samples '
§ = =
s , /
& 60— T /
i3 | |
| | /
70 — ]
| % [
|
80 1 I T
Fig. 1.

Route Neisse-Ziegenhals.

croiscment et des accés aux autoroutes. Le temps mis a disposition est aussi
beaucoup plus court actuellement; autrefois on laissait un certain temps les
remblais avant d'y poser la chaussée ou les rails, dans 'espoir que le tassement
s'effectue entretemps. Le fort accroissement du poids et de la vitesse des
véhicules ne permet plus l'emploi de cette méthode de tassement.
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On a essayé de déterminer le degré de tassement atteint jusqu'a ce jour
par des remblais de routes et de chemins de fer soumis au trafic. On a pu
conslater par exemple qu'un remblai de sable légérement irrégulier construit
en 1923 et soumis au trafic ferroviaire avait atteint le 6004 environ de sa

capacité de tassement alors qu'un remblai voisin constitué du méme sable et
également agé de 12 ans n'était tassé que de 10, au maximum de 3004. Un
remblai de route. vieux de 100 ans et constitué dun sable irrégulier peu

cohérent était tassé de 60 a 8004 (fig. 1). Méme si le tassement est fortement

influencé par la répartition des grains du matériau de remblavage il faut exiger
pour les routes un tassement aussi régulier que possible de 500/ environ. Le
venl et les intempéries n’exécutent pas tout ce travail a eux seuls.

[n

1> La cause de l'affaissement souvent irrégulier des remblais est la strati-
fication plus compacte de la terre nouvellement apportée! et en outre, lorsque

L Hertwig: Bodenverdichtung. . Die Strafie™ 1934, fase. 4, p. 106—108.
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le sol est compressible, I'affaissement des couches de ce sol fortement chargées
par le remblai.

2> Les affaissements durables, qui portent de graves préjudices au corps
de la route, sont a attribuer a l'inclinaison trop forte des talus, a I'écoulement
lent des sols cohérents, & la fissuration due a la sécheresse suivie de fortes

S N ————
chirégliche Setzung

des Jsmmes

Tassemenl ullérreur

.- gu remblais

- Subsequent settling

soFdem ol

chutes de pluie (éboulements partiels), au gel, par suite de l'excés d’eau lors
du dégel (appelés éboulements de printemps) et a la dégradation due aux
intempéries.

3° Les chocs et trépidations du trafic soumettent le sable a une vibration et
réduisent son pourcentage de pores, l'eau transporte les éléments fins dans
les interstices des masses plus grossiéres et dans les vides des empierre-
ments.

Ces phénomeénes provoquent les inconvénients suivants:

Dans les remblais de chemins de fer un bourrage permanent (visible a la
Iig. 2 a la hauteur du ballast, par suite d'un éboulement), passage désagréable
du remblai au pont, que l'on remarque en circulant. Dans les remblais de
routes, détériorations de la chaussée, qui se répeétent souvent durant une longue
période et affaissements (fig. 3. 4 et 5). Ces effets se font tout particuliére-
ment sentir lorsque les fondations du pont sont trés profondes et lorsque le
remblai est compressible (fig. 6).



Mesures préventives:

1> Détermination du degré de tassement du matériau dont on dispose.

Le tassement artificiel des remblais

Il°
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Cette question est assez compliquée car on ne posséde que quelques données
d’'observation et parce qu’il est nécessaire d'estimer dans une certaine mesure

. Fahrbahnoberkante — Niveau de /s route - Road level

T

IRER
Damm

7

Fundement
Foundation

Fig. 6.

Coupe longitudinale schématique.

ofm und Fundement zussmmen %
Remblars ef Fondations s
Dam and Poundakion logether  Fonddlions

,,////////

e

Iaugmentation du poids et de la vitesse des véhicules. Nous venons de parler,
dans l'introduction, de deux essais faits dans ce sens (fig. 1). Disons encore
qu’il n'est pas possible de préparer sur le chantier un sable irrégulier et
relativement compact par mélange de plusieurs sables. De telles questions
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Fig. 7.

Courbes de répartition de la grosseur des grains.
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se poseront souvent (par ex. de la facon représentée aux fig. 7 et 8); un

mélange intime est impossible sur le chantier. Nos essais se sont d’abord
limités principalement a des sols sablonneux afin d’établir les principes des
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relations existantes. En fin de compte, le marimum de tassement n’est pas
aussi important que la réqularité du tassement qui permet d'éviter les dégits
causés a la chaussée. Nous arrivons ainsi & un p, denviron 50—700/ du
tassement possible, suivant la composition granulométrique.

Schittgut

Remblsyage
Spétere Sirassenoberkante Filling N
Nivesu fulur de la route

Future road level ' \
7 s \%
/ \\ Fig. 9.

7

2> Comme nous venons de le dire, le tassement nécessaire m’'est pas le
méme pour tous les genres de terrain (fig. 8). Il est recommandable d'exé-
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cuter quelques essais sur le terrain dont on dispose pour en déterminer le
degré de tassement possible.?

N G B 3 8 TN N e

32 Méthodes de travail a employer sur le chantier. La méthode doit souvent
étre fonciérement différente pour les sols cohérents et pour les sols non
cohérents (et parmi ces derniers pour les sables réguliers et les sables irré-

;}‘?:‘J

? Loos et Lorenz: Verdichtung geschiitteter Diamme. 1¢° rapport, ,,Die Strafse™, 1934/4. —

Loos: Verdichtung geschiitteter Damme. 2¢ rapport, . Die Strafse™, 1935/13. — Miiller et Rams-
peck : Verdichtung geschiitteter Dimme. 3¢ rapport, ,.Die Stralse™, 1935/18. — R. Miiller: Ver-
dichtung geschiitteter Dimme. 4¢ rapport. ,.Die Stralie”, 1936/16 — W. Loos: Verdichtung ge-

schiitteter Diimme. 5° rapport, ..Die Stralse™, 1936/17 — W. Loos et H. Breth: Die Nachpriifung
der Verdichtungswirkung von Explosionsrammen auf bindigem Boden. 6° rapport, ..Die Strafie”
1937/12.

ns
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guliers). Pour les sols cohérents il est presque impossible de réduire la durée
du tassement autrement que par une mise en charge préalable de longue
durée, ce qui est souvent possible. Un inconvénient persiste: la partie située

immeédiatement derriere les culées ne peut étre remblayée qu'en tout dernier
lieu. Il est vrai que l'on peut apporter les masses de terre trés pres des
culées et les déposer sur le remblai (fig. 9) ce qui met le sol sous pression
préalable. Les procédés meécaniques permettront d’écraser les mottes et de

Fig. 13.
Grenouille Delmag de 1000 kg au travail.

supprimer des grands vides mais ne permettront pas d’éliminer l'eau inters-
titielle. Pour cela on pourra trés hien rouler, damer et vibrer la terre en couche
d’au plus 25 cm.

Il 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



o
—
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Le tassement artificiel des remblais

franchissent des régions montagneuses. Seul un lourd damage entre en ligne
de compte ici; on ne ‘posséde presqu’aucun résultat d'essais a ce sujet car le
prélévement d’échantillons est trés difficile. Le danger est cependant faible

lorsqu'aucun matériau a grains fins ne se trouve au-dessus de ce 1‘01’11bla)'age
et qui sans cela s’infiltreraient dans les espaces libres.

f
ST
|
o e
Ruttler - 1
Vibrateur \\ N
Vibrator \
7 | Fig. 15.
3 N 2 Sai
%S Essais de compacification
3 . i 3
par vibration interne.
Tassement a4 74 05 du
remblais.
|
- B
Y

Pour les terrains sablonneux on a utilisé jusqua ce jour différentes
méthodes::

a) le détrempage dont I'action est assez faible (fig. 10).

b) le lavage, surtout employé dans la construction des canaux (fig. 11),

¢) le damage a l'aide d'un mouton (fig. 12).

d) le damage a I'aide d'une sonnette a explosion (grenouille Delmag) (fig. 13),

H8*
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¢) le damage a l'aide d'une machine a plusieurs pilons mus a ['électricité,
a la vapeur ou a l'air comprimé (fig. 14),

f) la méthode de vibration interne (fig. 15),

o
=

-~

) le vibrateur*de la maison Losenhausen (fig. 16),
h) les rouleaux compresseurs avec nervures qui  empéchent le dérapage

(fig. 17).

Fig. 17.

Quant a leffet et au controle du tassement, le lecteur trouvera de plus
amples renseignements dans la hibliographie?.

il faut attacher la plus grande importance aux parties du remblai situées
relativement pres de l'ouvrage ou des culées. On peut recommander de placer

3 Loos et Loren:z: Verdichtung geschiitteter Diamme, 1°° rapport, ..Die Strafie™, 1934/4. —
Loos: Verdichtung geschiitteter Dimme. 2¢ rapport, ..Die Stralie™, 1935/13. — Miiller et Reins-
pecle: Verdichtung  geschitteter Damime. 3¢ rapport, . .Die Strafie™, 1935/18.
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en ces endroits — méme dans le cas d’'un tassement artificiel — un revétement
provisoire (pavés), surtout lorsqu’on peut s’attendre a un affaissement de longue

I r o V.4
< £
27$ 613 @

3 g‘ \
£ 03974 a712h Q4b9h 03635 |
;é’ﬁr}h-rm £-61t E-143t £-78¢ -661
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Remblai a Niveau de Niveau Sable
Thumidite I'eau a la d’eaun au- séché.
de la terre surface du dessous de =1,77 t/m3
non damé. remblai. laplaquede Aucune
=1,67t/m3 =2,05t/m3 mesnrage. teneur
teneur en teneur en =1,78 t/m? en eau.
eau 5,4%o. eau 36,9%%. teneur en

eau 6,29%p.

Fig. 18. Lssais de poussée des terres avec niveau artificiel de F'eau souterraine.

durée (fig. 4). On évitera ainsi les passages trés désagréables semblables a des
tremplins de saut.

A 8
T
é / Fig. 19.
/
/ gelohriich
! e

% Z

4> Dans le calcul des culées d’'un pont il faudrait tenir compte du procédé
de tassement artificiel projeté. Il faut étre trés prudent car un damage trés

Fig. 20.
@Tassement possible par
remplissage  ultérieur

et remblavage.

puissant peut étre dangereux, le lavage augmente de la pression de l'eau la
pression des terres (fig. 18) et tout procédé de tassement réduit provisoirement
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et dune facon plus ou moins grande I'angle de frottement interne, ce. qui
correspond & une augmentation de la poussée des terres surtout lorsque les
culées sont du type représenté aux fig. 19 et 20. Il faut étre tout spécialement
prudent dans l'emploi des terres trés compactes (marnes irisées, marnes cal-

Fig. 21.

caires, elc.) qui se disloquent et s’écoulent a l'air, souvent méme sans ad-
dition d’eau.

Il ne reste donc dans la pratique qu'a remblayer par couches d’épaisseur
de plus en plus faibles en s’approchant des ouvrages — méme dans les remblais
ou, & une certaine distance des ouvrages on travaille par couches de plus de
1 m avec emploi de lourdes machines a tassement artificiel — et de les tasser
avec des machines légéres — de 500 kg environ —.
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La consolidation électro-chimique des argiles.

Elektro-chemische Bodenverfestigung.

Electro-Chemical Consolidation of the Ground.

Dr. Ing. W. Bernatzik,
«Centre d’Etudes et de Recherches Géotechniques». Fondation M. G. Rodio, Paris.

Une argile placée entre deux électrodes est le siége de plusieurs phénoménes.

1° Echauffement de I'argile agissant comme une résistance électrique.

2> Décomposition de 'eau interstitielle (électrolyse).

3° Suivant la nature des électrodes, ces derniéres se polarisent, ce qui engendre

un courant inverse qui affaiblit le courant principal, c'est-a-dire qui aug-
mente la résistance (polarisation).

4> Lorsque l'argile contient trop d’eaul, les grains d'argile peuvent se mouvoir

librement; les grains d’argile chargés négativement (basiques) se déplacent
vers I'électrode positive (anode) ou bien les grains chargés positivement
(acides) vers D'électrode négative (cathode), c’est I'électro-endosmose.

Lorsque I'argile prédomine, c’est-a-dire lorsque les grains d’argile ne peuvent
pas se mouvoir, I'eau interstitielle se déplace du pole - au pdéle — pour l'argile
négative et inversément pour l'argile positive, c’est 1'électro-osmose.

(S1 d’autre part de l'eau s’écoule a travers un systéme de pores, il se forme
une différence de potentiel électrique entre l'entrée et la sortie, c'est 1'électro-
capillarité.)

5° Substitution des ions absorbés par les grains d'argile par d’autres ions déter-

minés par le choix des électrodes et 'adjonction de produits chimiques et
élimination des premiers par le courant. Actuellement on concoit de la
facon suivante ce phénoméne?23.

Les grains d’argile (macro-anions) ont une structure en treillis et ont a leur
surface des valences électriques libres qui tendent a se saturer aux dépens de
bases dissoutes dans 1'eau interstitielle, ¢ est-a-dire que la surface réagit chimi-
quement. L’intérieur des grains reste inerte car toutes les valences sont saturées,
donc en équilibre. Ces bases absorbées influencent a leur tour I'eau interstitielle
avec une ampleur et une résistance différentes suivant la nature des bases. Ce

¥ Freundlich: Kapillarchemie. Leipzig 1930.
2 Endell et Vageler: Der Kationen- und Wasserhaushalt keramischer Tone im rohen Zustand.
Berichte der deutschen Keram. Gesellschaft E.V., septembre 1932.

3 Endell et Vageler: Uber die Natur der keramischen Tone. Berichte der deutschen Keram.
Gesellschaft E.V., octobre 1933.
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n'est qu'a l'extérieur de ce domaine que l'eau interstitielle est vraiment libre.
Si maintenant on arrive & substituer d’autres bases a celles absorbées 4 la surface
des grains d’argile, on modifie la résistance et 1'épaisseur de la pellicule d'eau
absorbée. Il en résultera une modification des caractéres physiques de l'argile.

L’idée d'utiliser le courant électrique pour la consolidation du sol a été breveté
par le Dr. Leo Casagrande. Les recherches que nous entreprenons et qui ne sont
qu'a leurs débuts, se feront dans les laboratoires du «Centre d’Etude et de
Recherches Géotechniques», Fondation M. G. Rodio, Paris. Elles ont pour but

de mettre au point l'application pratique de ce procédé aprés une étude détaillée
des phénoménes.

@ axe

@ anneau inlérieur

@ piston annulaire

@ annecau extérieur

@ partie inférieure

@ échantillon d’argile
@ porcelaine poreuse

@ électrodes

Fig. 1.

La fig. 1 représente la construction de l'appareil spécial permettant d’étudier
I'action du courant électrique sur les argiles. L’éprouvette d’argile (6) de forme
annulaire est placée entre deux pierres poreuses (7) de porcelaine, derriére
lesquelles se trouvent les électrodes (8). L’appareil se compose d'un socle fixe (5),
d'une partie supérieure mobile (3) et de deux anneaux mobiles (2 et 4). Le
centrage des parties mobiles est assuré par un axe (1) qui supporte la charge
verticale. Les anneaux mobiles (2 et 4) peuvent étre enlevés du socle avant 1'essai
de cisaillement. Les piéces (2, 3 et 4) sont toutes trois carrées et peuvent étre
fixées entre elles pour l'essai de cisaillement.

La fig. 2 montre l'installation dans son ensemble, la fig. 3 le détail de I'ap-
pareil pour l'essai au cisaillement et la fig. 4 ce méme appareil démonté.

Cet appareil permet de consolider une argile soumise a une surcharge donnée
et possédant un pourcentage d'eau initial connu. On détermine alors la résis-
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tance au cisaillement. On fait passer le courant et I'on mesure la variation de
volume. Aprés cela on effectue un nouvel essai au cisaillement. On a ainsi pour
la. méme éprouvette le module de cisaillement avant et aprés le traitement, la
variation de volume durant le passage du courant, la teneur en eau au début et

a la fin et les hauteurs théoriques de 'éprouvette d’argile. Les caractéristiques
initiales de l'argile sont controlées a l'aide des essais normaux.

Les caractéristiques géotechniques des argiles utilisées sont données a la
fig. 5: la fig. A représente le diagramme oedométrique et la perméabilité (valeurs
de K) pour la limite de liquidité prise comme état initial. Dans le méme sys-

Fig. 3.

teme de coordonnées nous avons reporté, au bas, le diagramme oedométrique
L l
your de largile a I'état ot elle fut emplovée pour les essais.
- D . - . - -
[La fig. B représente la courbe granulométrique de largile (légérement thixo-
8 I 2 { 2 2

trope). La fig. G donne I'angle de frottement et la cohésion (application de la
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force de cisaillement, 1/,, de la charge verticale par minute). La fig. D indique
les valeurs de S, c'est-a-dire la quantité de bases échangeables par gramme
d’argile et. au-dessous, les éléments se trouvant dans la solution.

Cette analyse démontre que I'argile utilisée se préte mal aux expériences puis-
qu'elle ne contient que trés peu de sodium; c’est en effet sur la substitution du
sodium que repose principalement notre procédé. Si I'on a choisi cette argile,
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Fig. 5

c’est parce que l'on peut se la procurer avec une consistance constante dans le
commerce (argile de poterie).
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Les premiers résultats d’'essais sont donnés a la fig. 6; on les controle actuel-
lement.

La fig. III donne les compressions produites par le passage du courant
a travers trois échantillons placés dans trois cas de charge différents. La fig. IV
montre la variation de volame en fonction du temps. La teneur en eau devrait
s’abaisser dans la fig. III jusqu'aux points marqués d'un cercle noir. Si l'on
détermine aprés l'essai le pourcentage d’eau, on constate que les indices de vide
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Fig. 6.

se trouvent beaucoup plus élevés. Les éprouvettes d’argile ne purent plus gonfler
aprés l'essai de telle sorte qu'il s’est certainement effectué une faible absorption
d’eau. Les véritables pourcentages d'eau sont si élevés que l'on doit admettre
que le retrait provient en tout premier lieu d'une perte d’eau absorbée, c'est-
a-dire de l'eau qui ne s’écoule pas de l'argile lors de la détermination usuelle
du pourcentage d’eau (séchage a 1050 C). Ces résultats seront controlés a 1'aide
d'un oedomeétre.

Il est intéressant d'observer la rapidité avec laquelle varie le volume (fig. IV)

ainsi que le gonflement initial de I'argile dans I'essai n° 1. Une deuxiéme série
\
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d'essais explique cette rapidité (fig. I). Une argile (B) est placée dans une
bague en caoutchouc (sans surcharge). au-dessus se trouve une pierre poreuse (I%).
De chaque coté sont les électrodes (A et D). On mesure la quantité d’eau qui
s'écoule durant le passage du courant. Cette quantité d’eau est donnée a la fig. 11
en fonction du temps et pour une couche d’argile de 3 et 5 em d’épaisseur. Aprés
une forte perte d’eau au début, qui dure quelques heures seulement. le débit se
stabilise et a partir de cet instant, seule I'électro-osmose doit entrer en jeu. Si
l'on calcule la pression qui correspondrait & ce débit, on arrive & 56 atmo-
spheres. On voit que des forces importantes entrent en jeu, forces qui naturelle-
ment doivent avoir une répercussion sur l'argile, c¢’est-a-dire que l'argile se con-
solide sous I'effet d'une «charge électrique» (ainsi qu'on le voit a la fig. 1V).
Cela se passe vraisemblablement méme si I'échange de bases n'a pas lieu,
c’est-a-dire sans perte d'eau interstitielle ahsorbée.

Fig. 7.

Avant ces recherches, le laboratoire géotechnique Rodio a Milan, avail entrepris
un essai sur un metre cube d'argile. Cet essai est intéressant car il s’agissait d'une
argile chargée positivement (acide). L'eau interstiticlle se déplacait donc vers
le pole positif. _

La fig. 7 montre la disposition de I'essai et la lig. 8 ses résultats.

La fig. A est une coupe a travers l'éprouvette d'argile. L argile emplovée était
assez liquide, donc bien en dessus de la limite de liquidité. Une sorte d'aiguille de
Vicat permettait de mesurer de temps en temps la pénétration en différents points
et par le fait méme les modifications de I'argile. La fig. B donne la pénétration,
la ligne discontinue aprés 19 heures et la ligne en traits-points aprés 32 heures
de traitement. On constate qu’apres 19 heures largile est consolidée dans une
zone bien déterminée du coté de la cathode, alors que du coté de 'anode la con-
solidation décroit vers le centre. Au centre, l'argile n’a subi d’abord aucune
modification. Au bout de 32 heures. I'éprouvette d'argile est presque compléte-
ment consolidée. Vraisemblablement la consolidation au pole négatif se fait par
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électro-endosimose, c'est-a-dire que les grains d'argile sont attirés vers la cathode
et y forment une couche ferme par suite de la consolidation dans le sens hori-
zontal. Dans la zone positive par contre, d'ou part le mouvement des ions. la
consolidation semble devoir étre attribuée a 'échange des bases.

Aprés l'essai on a déterminé a nouveau les constantes géotechniques de
|'éprouvette.
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Fig. 8.

La nouvelle courbe granulométrique (fig. C, ligne discontinue) indique vraisem-
blablement une légére augmentation du diamétre des grains (méthode aéro-
métrique). Ces derniers se décantent plus vite, probablement par suite d'une
diminution de la quantité d’eau absorbée.

Le diagramme de cisaillement (fig. D) montre une variation de l'angle de
frottement qui a passé de 230 a 330.

Le diagramme de la fig. £ donne la compressibilité avant (lignes continues)
et aprés (lignes discontinues) le passage du courant. On constate que l'argile est
devenue plus «stable» dans ses caractéristiques; son angle de frottement est
devenu plus grand et sa compressibilité plus faible.
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