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Résumeé

Les phénomeénes climatiques naturels et I'activité humaine engendrent fréquemment
des sinistres dans les massifs de sols fins caractérisés par une forte variation de volume
des que les conditions de leur équilibre sont modifiées. Pour limiter ce type de sinistre, il
est nécessaire de mieux décrire le comportement des sols fins vis-a-vis des cycles de
sécheresse-humidification. Cette these présente et analyse les résultats d'une étude
expérimentale effectuée sur une argile expansive prélevée sur le site urbain de Sidi-
Hadjres (wilaya de M’sila, Algérie), ou d'importants désordres apparaissent
fréquemment dans les infrastructures routiéres, voiries et réseaux divers et autres
constructions légeres de faible hauteur. Cette étude vise a déterminer les parametres
physico-chimiques et mécaniques de cette argile naturelle expansive aux états intact et
reconstitué par compactage aux optimums Proctor normal et modifié. Les résultats
d’essais obtenus montrent que les valeurs des parametres géotechniques déduits de ces
essais dépendent de certains aspects expérimentaux tels que 1'énergie de compactage, la
durée de séchage, la déformabilité initiale et la saturation du sol. Cependant, on notera
que, pour tous les niveaux de confinement considérés, le comportement de l'argile
intacte et reconstituée par compactage est régi par les mémes lois de compressibilité-
consolidation, de retrait-gonflement et de cisaillement-rupture.

Mots clés : Argile expansive, compactage, compressibilité, consolidation, gonflement,
retrait, rupture de cisaillement.



Abstract

Natural climatic phenomena and human activity frequently cause disorders in the
masses of fine-grained soils characterized by very significant volume variation as soon
as the conditions of their equilibrium are modified. To limit this type of disorder, it is
necessary to better describe the behaviour of fine-grained soils with respect to drying-
wetting cycles. This thesis presents and analyzes the results of an experimental study
carried out on an expansive clay collected on the urban site of Sidi-Hadjrés (province of
M'sila, Algeria), where important disorders appear frequently in road infrastructures,
roads and networks, various and other light structures of low height. This study aims to
determine the physico-chemical and mechanical parameters of this natural clay
expansive in intact and reconstituted states by compaction to normal and modified
Proctor optimums. Tests results obtained show that the values of the geotechnical
parameters derived from these tests are depending on some experimental aspects such
as the compaction energy, drying time, initial deformability and soil saturation.
However, it should be noted that, for all the confinement levels considered, the
behaviour of intact and compacted clay samples is governed by the same laws of
compressibility-consolidation, shrinkage-swelling and shear-rupture.

Keywords : Expansive clay, compaction, compressibility, consolidation, swelling,
shrinkage, shear failure.
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NOTATIONS

Force « surfacique » d’attraction de Van der Waals
Pression osmotique de répulsion

Demi-distance entre deux particules argileuses
Pression de gonflement

Amplitude du gonflement

Activité argileuse

Activité corrigée Acor=Ip / (C2um -10)

Teneur en particules de dimensions inférieures a 2 ym
Teneur en eau naturelle,

Limite de plasticité

Limite de liquidité

Indice de plasticité

Limite de retrait

Limite de retrait effective

Indice de consistance,

Indice de retrait

Valeur au bleu de méthylene

Coefficient de Gonflement

Poids volumiques humide

Poids volumiques sec

Poids volumique sec maximum

Pression de préconsolidation

Contrainte effective verticale (poids des terres)
Indice de compression

Indice de gonflement

Indice des vides en place

Indice des vides initial

Rapport de surconsolidation

Coefficient de consolidation

Module cedométrique

Coefficient de perméabilité vertical

Coefficient de perméabilité initial

Taux de variation de la perméabilité du sol

Temps correspondant a 90% de la consolidation primaire.
Temps correspondant a 100% de la consolidation primaire
Indice de fluage

Taux de gonflement secondaire

Rapport (ou facteur) de gonflement

Rapport (ou facteur) de retrait linéaire

iv



p Densité du sol

\Y Coefficient de Poisson

E Module d’élasticité

T Contrainte de cisaillement

On Contrainte normale appliquée

C Cohésion du sol

[0) Angle de frottement interne du sol

Sr Degré de saturation
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INTRODUCTION GENERALE

Les sols expansifs sont présents dans le monde entier et répertoriés dans plusieurs
pays (Magnan, 2013). Ces sols couvrent une partie importante des régions arides et semi-
arides algériennes, délimitées par l'atlas tellien au nord et l'atlas saharien au sud et
s'étendent d'est en ouest jusqu'aux pays du Maghreb limitrophe. Des études de
caractérisation des sols situés dans ces zones ont été réalisés, parmi lesquels les travaux de
Derriche et Kebaili (1998) sur les argiles In-Aménas, Hachichi et Fleureau (1999) sur les
argiles organiques, Djedid et al. (2001) sur les argiles de Tlemcen, et Medjnoun et al.
(2014) sur les argiles de Médéa. Ces études confirment le caractére expansif des sols et
mesurent l'étendue des dommages causés aux structures civiles et industrielles de ces
sites. En Algérie, les travaux urbains sont aujourd'hui en plein essor en raison d'une
croissance démographique amplifiée par un développement économique et social
considérable. C'est le cas de la wilaya de M'sila, entre autres, dont le tissu urbain s'étend
vers des zones vierges souvent moins favorables que celles déja urbanisées. Cette
extension transforme les villages en villes et les cités en métropoles, ce qui nécessite la
construction de nouveaux réseaux routiers et ferroviaires. Le développement rapide et la
forte demande pour les gisements naturels de bonne qualité deviennent de plus en plus
rares et nous avons souvent recours a des sols problématiques qui ne répondent pas
toujours aux exigences réglementaires : les argiles expansives sont un exemple typique. Les
normes de construction de routes existantes exigent que les propriétés physico-chimiques
et mécaniques de ces sols soient identifiées. Ainsi, leur utilisation pourrait étre envisagée
dans la construction de remblais et de couches de forme avec une marge économique sire
(LCPC-SETRA, 2000).

Les sols expansifs intacts et compactés ont fait I'objet de nombreuses recherches
expérimentales depuis plusieurs décennies. Il a été conclu que le comportement des argiles
raides et des marnes naturelles ou des sols fins compactés peut étre décrit par des
réponses caractérisées par des allures différentes, mais les lois de comportement qui les
caractérisent paraissent suffisamment semblables pour que 'on puisse extrapoler d’un sol
a l'autre certains de leurs aspects. Cependant, les parametres constitutifs des lois de
comportement des sols sont tributaires des criteres de validité des résultats d’essais
triaxiaux et cedométriques exécutés (Khemissa 2016). Comme pour les massifs de
fondation, les ouvrages géotechniques peuvent subir des désordres qui s’expliquent par le
comportement mécanique des sols compactés et par les variations des conditions
hydriques qu’ils subissent a leurs limites. Les déformations correspondantes sont a
attribuer au fluage 1ié a la viscosité du matériau naturel ou compacté, au retrait-gonflement
lié a la présence de minéraux argileux gonflants et a I'effet des variations hydriques qui
induisent des déformations de retrait-gonflement des matériaux compactés et non saturés.
Donc l'identification de ce type de sol et leur caractérisation appropriées deviennent une
nécessité absolue dans la perspective de la pratique d'ingénierie géotechnique.



C’est dans ce contexte que s’inscrit la présente étude expérimentale qui a pour objet
de caractériser les propriétés physiques et mécaniques de I'argile expansive surconsolidée
de Sidi-Hadjres (wilaya de M'sila) aux états intact et compactés aux optimums Proctor
normal et modifié.

Ce mémoire comporte quatre chapitres répartis en une synthese bibliographique et
une étude expérimentale traitant du comportement physico-chimique et mécanique d’'une

argile naturelle expansive fortement sur consolidée :

e Le premier chapitre présente une synthese bibliographique sur I’état des connaissances
sur le comportement des sols gonflants. Cette synthése comporte une analyse
microscopique de ce phénomene, c’est-a-dire de linteraction entre les particules
d’argile et l'eau, ensuite la caractérisation macroscopique au moyen d’essais en
laboratoire destinés a définir les parameétres de gonflement, et enfin les conséquences
du gonflement sur la stabilité des ouvrages géotechniques ;

¢ le deuxieme chapitre présente le contexte général de I'étude et donne une description
sommaire de site de Sidi Hadjrés (wilaya de M’sila);

e le troisieme chapitre présente le programme expérimental exécuté et les procédures
d’essais suivies ;

e le quatrieme chapitre présente et analyse les résultats d’essais d’identification et de

caractérisation mécanique des sols testés.

Le mémoire se termine par une conclusion générale et une liste des références
bibliographiques exploitées.



1¢'¢ Partie

Synthese bibliographique

Cet état des connaissances s’appuie beaucoup sur les
travaux de synthése bibliographique effectués ces deux
derniéres décennies, notamment par des chercheures
a travers le monde Reiffsteck (1999), Bultel (2001),
Bekkouche et al. (2001), Mrad (2005), Vincent et al.
(2006), Nowamooz (2007), Ejjaaouani (2008),
Chrétien (2010), Magnan et al. (2013), Sridharan et

Prakash (2016), etc. cités en référence.



CHAPITRE PREMIER

ETAT DES CONNAISSANCES SUR
LE COMPORTEMENT DES SOLS GONFLEMENTS

1.1 INTRODUCTION

Les sols argileux sont reconnus comme des sols sensibles aux variations hydriques
subies au cours des cycles saisonniers, pouvant engendrer des désordres importants sur les
constructions. Le caractere et le degré d’interaction du sol argileux avec I'’eau, comme la
valeur du potentiel de gonflement, dépendent de la structure du réseau cristallin, de la
structure des particules argileuses et de la capacité d’échange ionique des minéraux (Lambe
et Whitman, 1959 ; Deryagin et Nerpin, 1961 ; Chen, 1975 ; Filliat et al. 1981). Le gonflement
des sol argileux est donc un probleme trés complexe. Il est le résultat de plusieurs
phénomenes associés ne pouvant pas étre séparés expérimentalement, en vue de
I'identification de I'effet de chaque mécanisme.

L’objectif principal de ce chapitre est de faire un état des connaissances sur le
comportement des sols gonflements a partir des données expérimentales sur les différents
criteres jouant un role dans les processus de retrait et de gonflement des sols argileux. Pour
une meilleure compréhension du comportement macroscopique des sols argileux, nous
redéfinissons au sens minéralogique les argiles en présentant leurs propriétés structurelles
et le systéme d’interactions entre les particules argileuses et le fluide interstitiel. Apres avoir
défini les argiles d'un point de vue minéralogique, les processus proprement dit de retrait et
de gonflement sont analysés, en considérant leurs origines (physiques, chimiques et
mécaniques) et en précisant les facteurs extérieurs pouvant les influencer. Les
caractérisations directes et indirectes du potentiel de retrait et de gonflement des sols
argileux sont également exposées.

1.2 NATUREET STRUCTURE DES SOLS FINS
1.2.1 Minéraux argileux
Du point de vue géologique, le terme « argile » désigne un groupe de minéraux
appartenant a la famille des alumino-silicates plus ou moins hydratés, contenant plus de 50

% de particules fines de taille généralement inférieure a 2 pm, avec une texture phylliteuse
ou fibreuse, ou peuvent s’ajouter d’autres minéraux (Foucault et Raoult, 2001).



Du point de vue géotechnique, nous retiendrons qu’un sol argileux est un sol contenant
plus de 30 % de particules fines inférieures a 2 um et qui présente des variations de
consistance en fonction de sa teneur en eau (Mouroux et al. 1988). D’apres Caillere et Hénin
(1959), cité par Chrétien (2010), a I’échelle microscopique, les minéraux argileux
appartiennent a la famille des phyllosilicates et sont le produit de la décomposition de roches
siliceuses par désagrégation physique et chimique, puis par altération chimique. Les
phyllosilicates sont formés d’'un assemblage de particules fines dont les unités de base sont
des feuillets bidimensionnels élémentaires et organisés en plusieurs couches superposées.
Les deux unités structurales de base sont le tétraedre de silice et 'octaédre d’alumine et
éventuellement de magnésium.

1.2.1.1 Le tétraédre de silice (SiO4)

Dans I'élément tétraédrique de formule générale SiOs, les quatre anions 0% aux
sommets de chaque tétraédre enserrent au centre un cation Si#* (Figure 1.1a et b), Ce cation
peut étre substitué par un cation Al3*. Les tétraedres sont disposés suivant un réseau plan,
couche Tétraédrique (T), 2 maille hexagonale dont I'épaisseur est de 3A (Figure 1.1d). La
formule générale de cet ensemble est n [(Si205)2].

O et [ 1 = Atomes d'oxygéne O et @ -~ Atomes de silicium

SN

AS

<)
O Atomes d'oxygéne en plan au-dessus
d’atomes de silicium
. Atomes de silicium
o Atomes d'oxygene reliés pour former un
réseau

—_— Contour des bases du tétraddre de silice
Contour du réseau de I'hexagone de silice
(en deux dimensions); il indique aussi les
liaisons entre les atomes de silicium et les
atomes d'oxygine sur le plan inférieur (la
quatridgme liaison 3 partir d'un atome de
silicium est perpendiculaire au plan de la
page)

Figure 1.1 a) Tétraedre de silice (d'aprés Grim., 1959) ; b) vue isométrique d'un feuillet de silice en
tétraedre (d'apres Grim., 1959) ; ¢) schéma du feuillet de silice (d'apres Lambe., 1953) ; d) vue en
plan du feuillet de silice (d'apres Warshaw et Roy., 1961) (cité par Holtz et al, 1991).



1.2.1.2 L’octaédre d’alumine Alz (OH)s et éventuellement de magnésium Mgs3(OH)s

Dans I'élément octaédrique, I'ion central est soit un ion d’aluminium (Al*3), soit un ion
de magnésium (Mg*2) tandis que les sommets sont occupés par des ions d’oxygene (0%) et
des ions hydroxyle (OH-) (figure 1.2 a et b). Les unités octaédriques sont liées ensemble de
telle sorte que chaque groupement fonctionnel (OH-) est partagé entre 3 unités octaédriques.
La formule générale de ce groupement est n[AL2(OH)es] ou n[Mgs (OH)e¢].

(O et ' = Hydroxyles ou @ A i ini
. tomes d’aluminium, de ma, i
o 4 omygine gnésium, etc.

Al O
Al Q) Hydroxyles au plan supérieur

) ® Atomes d'aluminium

Place des octaiédres vacants
© (serait comblée dans une bru-

cite)

Hydroxyles au plan inférieur

Contour des faces de I'oc-
taddre d'aluminium paral-
leles au plan inférieur des
hydroxyles

Contour des faces d'un
octaédre vacant paralléles
au plan inférieur des hy-
droxyles

Liaisons entre des ato-
mes d’aluminium et des

— hydroxyles (six a partir
de chaque atome d’alumi-
nium)

Figure 1.2 a) Octaédre d'aluminium (ou de magnésium) (d'aprés Grim., 1959) ; b) vue
isométrique d'un feuillet en octaedre (d'apres Grim., 1959) ; ¢) schéma du feuillet en octaédre
d'aluminium (ou de magnésium) (d'apres Lambe., 1953) ; d) vue en plan du feuillet en
octaedre (d'aprés Warshaw et Roy., 1961) (cité par Holtz et al,, 1991).

1.2.2 Structure moléculaire des argiles

En se basant sur la combinaison des couches d’octaedres (O) et de tétraedres (T) dans
un feuillet élémentaire on peut distinguer différentes familles de minéraux argileux
disposant de caractéristiques structurales, morphologiques et microscopiques spécifiques
(Brindley, 1951 ; Caillere et Hénin, 1959, cité par Chretien, 2010). La combinaison
périodique des éléments ou feuillets tétraédriques et octaédriques conduit a la formation
d’une unité structurale (ou couche), suivant deux cas possibles : soit a une unité structurale
1:1 (ou T- O) dont I’épaisseur est de 'ordre de 7,2 A, soit 2 une unité structurale 2:1 (ou T-0O-

T), dont I'épaisseur est estimée a 9,6 A environ.



Les liens de covalence et les liaisons ioniques assurent les liaisons rigides du feuillet
élémentaire. Des liaisons moins fortes, mais essentielles, assurent I'assemblage des feuillets
élémentaires pour former les particules d’argile. Les forces de liaison entre feuillets sont
principalement :

e les forces d’attraction moléculaire de Van Der Waals qui sont des liaisons faibles ;

e les liaisons hydrogeénes qui se forment avec des atomes fortement électronégatifs,
comme par exemple I'oxygene dans le cas des argiles ;

e les substitutions isomorphes constituées dans le remplacement de certains cations
constitutifs du réseau cristallin par d’autres de moindre valence, ce qui crée des déficits
de charge qui affaiblissent les forces ioniques de liaison entre les feuillets
(remplacement d’un ion (Si#*) par un ion (Al3*) dans la couche tétraédrique de silice,
d’un ion (Al3*) par un ion (Mg?*) dans la couche octaédrique d’aluminium, etc.). Les
particules acquiérent ainsi une charge négative et peuvent absorber de facon réversible
des cations et des dipoles d’eau pour atteindre l'électroneutralité. La capacité
d’échange ionique (C.E.C) permet de mesurer la charge positive nécessaire pour arriver
al'électroneutralité (milliéquivalents /100 g d’argile seche).

Malgré la simplicité apparente de la structure des argiles, on en dénombre un tres
grand nombre d’espéces qui se distinguent par défauts liés a ces substitutions isomorphes
au moment de la formation du sol. Les trois familles d'argile les plus couramment
rencontrées sont la kaolinite, l'illite et la montmorillonite.

1.2.2.1 La kaolinite n [(Si20s) Alz (OH)4]

Elle est constituée d'une succession de couches alternées de silice (tétraedre) et
d’alumine (octaedre) (figure 1.3). Son nom vient de Kao ling, lieu géographique en Chine.
Chaque couche élémentaire a une épaisseur de 7 A. Quand deux feuillets de kaolinite sont
superposés, les O- présents sur la surface supérieure et les H* de la surface inférieure
développent entre eux une liaison hydrogene O-H forte, conférant avec les liaisons de Van
der Waals une grande stabilité a un empilement de feuillets vis-a-vis des actions de I'eau
(figure 1.3). Par conséquent, les kaolinites sont presque insensibles a I’eau. Cette liaison
hydrogene forte entre les feuillets explique I'importance du nombre de feuillets par particule
de kaolinite de 100 a 150 feuillets, qui lui donnent une épaisseur de 0,1 mm et une largeur
de 1 mm, et la faible valeur de la surface spécifique qui ne dépasse pas 45 m?/g.

Si on la compare a celle des autres minéraux argileux, 1'activité électrochimique de la
kaolinite est une des moins importantes. En effet, a cause du nombre limité de ses
substitutions isomorphes et de la petite surface spécifique de ses particules, la quantité
de charges électriques disponibles y est relativement faible.
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Figure 1.3 Schéma de la particule de kaolinite.
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1.2.2.2 Liillite n [(Sis-nAlnO10) Alz Kn (OH)4]

Le nom Illite vient de 1'Etat américain de I'lllinois, ou l'illite a été décrite pour la
premiere fois en 1937. Le feuillet élémentaire est composé d'une couche d’alumine
(octaedre) entre deux couches de silice (tétraedre) (figure 1.4). Dans les couches de silice,
un ion Si** sur quatre est remplacé par un ion Al3+. Le déficit de charge qui en résulte est
compensé par les ions K* qui ont la particularité de posséder exactement la méme dimension
que les cavités de surface ou ils sont piégés. Cette liaison des feuillets par les ions potassium
anhydre est trés forte et empéche que les molécules d’eau ne parviennent a entrer entre les
feuillets, rendant ces ions non échangeables et hydratables (Chrétien, 2010). On peut aussi
rencontrer dans le feuillet de silice certaines substitutions isomorphes partielles de Al3* par
Mg2* et F2* ainsi que de silicium par I'aluminium. Les particules d'illite sont plates de forme
moins réguliere que celle des particules de kaolinite. Elles ont diamétre moyen variant entre
0,1 um et 3 um et une épaisseur de l'ordre de 0,01pum a 0,3 pm. L’illite a une surface
spécifique totale de 1'ordre de 65 a 100 m?/g.

Particule de l'illite
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Figure 1.4 Schéma de la particule d'illite.




1.2.2.3 La montmorillonite n [(Si4+010) (Als/3 Mg1/3)Na1/3(0H)z]

Le terme de montmorillonite a été proposé par Damour et Salvetat (1847) d’apres le
nom de la ville de Montmorillon (Vienne, France). La montmorillonite, appelée aussi
smectite, est un minéral argileux de type 2:1 (TOT) dont le feuillet élémentaire est composé
d'une couche d'alumine (octaedre) comprise entre deux couches de silice (tétraedre). Les
substitutions isomorphes de Al3* par Mg2+ a la surface des feuillets entrainent un excés de
charge négative. Pour assurer I'électron neutralité, ce déficit de charge est compensé par des
cations Ca2* ou Na*. Les montmorillonites compensées par des cations Ca2* sont appelées
des montmorillonites calciques (sont les plus fréquents). Lorsqu’elles sont compensées par
des cations Na*, elles sont appelées des montmorillonites sodiques (sont rares). Il est connu
que le sodium confere des propriétés de gonflement supérieures a celles permises par la
présence de calcium comme cation échangeable dans une argile (Saiyouri, 1996).

A l'instar de la kaolinite, les couches peuvent se prolonger indéfiniment dans les deux
autres directions. L’empilement des feuillets est désordonné : chaque feuillet est tourné dans
son plan par rapport au précédent et a une extension latérale extrémement importante par
rapport a son épaisseur. Ce désordre de feuillets et la constitution des faces
inférieures/supérieures de ces argiles ne permettent pas le développement d’'une liaison
hydrogene entre les feuillets (Chrétien, 2010). Seules les forces de Van der Waals, dues
principalement au moment électrique, qui régne entre les feuillets et qui soudent les
sommets de feuillets de silice, mais sont faibles par rapport aux autres forces de liaison. Cela
se traduit par une déficience en charge négative nette dans les feuillets en octaédre. Pour
cette raison les ions échangeables peuvent pénétrer dans la structure et séparer les couches.
La montmorillonite est donc caractérisée par une structure instable qui est affectée par la

présence d’eau. Les plaquettes de montmorillonite ont une forme quelconque et de taille tres

petite, un diamétre moyen entre 0,1 um et 1 um et une épaisseur moyenne entre 0,001 pm
et 0,01 um. La montmorillonite posséde une surface spécifique totale entre 700 et 900 m?/g
et un espace inter-feuillets de 9,6 A 15 A, voire plus selon la nature du cation compensateur
et 'hydratation de I'espace interfoliaire.

Particule de montmorillonite
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Les caractéristiques de ces argiles sont résumées dans le tableau 1.1. La figure 1.6

présente leurs photographies prises au microscope électronique a balayage (M.E.B).

Tableau 1.1 Caractéristiques microscopiques des minéraux argileux (Mitchell, 1993 ; Bultel,

2001 ; Mrad, 2005 ; Chrétien 2010).

Argile Kaolinite Illite Montmorillonite
Type de feuillets 1:1 2:1 2:1
Epaisseur de feuillets (A) 7 10 9.6
Taille d'une particule (um) 0.1-10 01-1 0.1
1 - 10 (montmorillonite
di
Nombre de feuillets par particule 10-150 5-20 sodique) o
10-40 (montmorillonite
calcique)
Surface spécifique (m?2/g) 10 - 45 65-100 700 -900
Capacité d’Echange Cationique
] 3-15 10-40 80 - 150
(méq/100g)
Charge (méq/100g) 5-15 20-40 80-100
Matériau interfoliaire - K+ H20, Nat, Ca2+
Comportement dans I'eau Non gonflant | Peu gonflant Gonflant

Kaolinite

[llite

Montmorillonite

Figure 1.6 Photographies au Microscope Electronique a Balayage des argiles (Mitchell,

1976).

Dans le cas des illites et des smectites, la structure du feuillet est la méme alors que les
CEC sont différentes. La différence provient du mode de formation des argiles. Dans le cas de
l'illite, les cations intégrés a I'intérieur de la structure sont différents de ceux d'une smectite
: le déficit de charge n’est pas le méme et les CEC sont donc différentes. Les kaolinites ont
une surface spécifique et un pouvoir d’échange cationique faibles, cela est dii a leur



constitution rend I'acces entre les couches minérales presque impossible a cause des fortes
liaisons qui sont établies entre elles. Au contraire, les smectites montrent une tres grande
facilité de séparation de leurs couches, ce qui explique l'importance de leur surface
spécifique et du pouvoir d’échange cationique (Chrétien, 2010). On note que la présence
d’éléments non argileux réduit considérablement la surface spécifique d’'une argile (Saiyouri,
1996)

1.2.3 Texture microscopique des particules d’argile

Au sens pédologique, la texture est liée a la granulométrie, alors que la structure
désigne d’une part I'assemblage de plusieurs minéraux sous forme d’agrégats et d’autre part
I'arrangement de ces agrégats au sein du matériau (Audiguier, 1979). D’apres le dictionnaire
de géologie (Foucault et Raoult, 2001) et I'’étymologie du mot en frangais, la texture regroupe
ces deux notions.

La phase solide des argiles est structurée suivant une organisation spatiale particuliere:
le feuillet, la particule et I'agrégat (Jackson & Sherman, 1953 ; Caillere & Hénin, 1959 ; Grim,
1962; Millot, 1964 ; Voinovitch, 1971 ; Mitchell, 1976, 1993, ...), cité par Vincent et al (2006):

a) Lefeuillet est défini comme une superposition de plans ioniques organisés suivant deux
types de couches : les couches tétraédriques et les couches octaédriques.

b) La particule (appelée aussi cristallite ou tactoide) est un empilement (superposition)
de feuillets argileux suivant différentes configurations, qui peut atteindre une taille
maximale de 2 pm. La position des feuillets les uns par rapport aux autres et le nombre
de feuillets par particule, sont variables suivant le type d’argile considéré et sont
également fonctions de son état hydrique (Ben Rhaeim et al., 1986 ; Saiyouri, 1996) cité
par Mrad (2005).

c) L’agrégat (appelé aussi grain) est un assemblage désordonné entre les particules
d’argile dont la forme et les dimensions peuvent varier. A I'échelle de I'agrégat, trois
niveaux structuraux peuvent alors étre distingués : I'infrastructure qui correspond a la
particule argileuse, la microstructure qui correspond aux agrégats formés par
I'assemblage des particules argileuses et des autres éléments du sol, et la macrostructure
qui correspond a I'assemblage macroscopique des agrégats. Une représentation de cette
structure est donnée sur la figure 1.7 L’approche microstructurale de base qui permet
d’expliquer le comportement réel des argiles gonflantes doit tenir compte de ces
différents niveaux structuraux. Ceci n’est pas du tout évident dans la pratique, car il est
difficile d’établir une relation entre ces différents niveaux (Gens et Alonso, 1992)
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Particule argileuse Agrégat Assemblage des agrégats

(infrastructure) (microstructure) (macrostructure)

Figure 1.7 Différents niveaux structuraux des sols gonflants (Gens et Alonso, 1992)

L'étude systématique de matériaux argileux au M.E.B a permis de cerner I'organisation
des particules d'argile qui sont plus ou moins dispersées et orientées de facon privilégiée
dans une direction. Van Olphen (1963), cité par Bultel (2001), a proposé une classification
basée sur l'association des particules argileuses entre elles a partir des criteres : dispersé,
agrégé (face contre, face en agrégats), floculé (association d’agrégats ou de particules bord-
bord ou bord-face), défloculé (aucune association entre les particules ou entre les agrégats).
Cette classification ne repose pas sur une observation directe, mais sur les possibilités
d’assemblage géométrique. La figure 1.8 présente les différents modes d’arrangement des
particules d’argile.

~~ ~ |_ T
1

a) defloculé, dispersé b) defloculé, agrégé c) floculé bord-face, dispersé

L ~

d) floculé bord-bord, dispersé e) floculé bord-face, agrégé  f) floculé bord-bord, agrégé

Figure 1.8 Arrangement des particules d'argile (Van Olphen, 1963).

Collins et McGown (1974) ont repris et complétée la classification de Van Olphen en
étudiant des sols naturels avec une concentration en particules non argileuses non
négligeable, en introduisant une classification des relations existant entre particules
argileuses et grains sableux ou silteux (figure 1.9). On en distingue : connexions argileuses
entre grains silteux (a, b, c), agrégats irréguliers en nid d’abeille (d, e), agrégats réguliers (f,
g), particules argileuses entrelacées avec ou sans inclusions silteuses (h, j) et matrice

argileuse (k) ou matrice granulaire (1).
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Figure 1.9 Schéma d'assemblages de particules (Collins et McGown, 1974).

Le Roux (1972) distingue, a partir d’'observations au MEB sur les marnes, trois classes
principales de textures :

e la texture homogene ou tous les minéraux sont intiment mélangés et ou aucune
direction n’est privilégiée ;

e la texture orientée ou une direction privilégiée apparait dans l'arrangement des
grains ;

¢ latexture floconneuse ou la phase argileuse se présente sous forme grossierement
sphérique soit seule, soit associée aux carbonates.

1.3 MECANISMES DE GONFLEMENT DES SOLS ARGILEUX
Le processus de gonflement des sols argileux au contact de I’eau et des sels dissous met

en jeu séparément ou de facon combinée des phénomeénes physico-chimiques et mécaniques
variés. Ces phénomenes sont décrits ci-apres.
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1.3.1 Gonflement interfoliaire et gonflement interparticulaire

Certaines argiles, pour lesquelles les liaisons interfeuillets sont trés faibles, ont la
propriété de fixer les molécules d’eau entre deux feuillets voisins (c’est le cas de la
montmorillonite et de certaines chlorites). L'’eau pénetre a l'intérieur des particules et
s’organise en couches monomoléculaires. Il s’agit alors d’un gonflement intraparticulaire ou
interfoliaire, qui intervient a 1'échelle la plus petite de la structure argileuse, mais peut
présenter une ampleur tres importante (Didier, 1972). En dehors de ce cas particulier qui
définit les argiles dites « gonflantes », le gonflement est interparticulaire, c’est-a-dire I'eau
ne pénetre pas a l'intérieur des particules d’argile mais lié a son état de saturation. Ce
gonflement interparticulaire, contrairement au gonflement interfoliaire, a une ampleur
assez limitée, mais affecte toutes les argiles.

Plusieurs auteurs ont étudié la relation entre la micro et la macrostructure de ce type
de sol et les parameétres hydromécaniques (Pusch 1982, Wan et al. 1995, Pusch et al. 1999,
Cui et al. 2002, Pusch & Yong 2003, Lloret et al. 2003). Gens & Alonso (1992) et Alonso et al.
(1999) ont considéré le schéma d’organisation comme fondement de leur modéle de
comportement des sols gonflants ou sont réunies la macro- et la microstructure (figure 1.10)
(Nowamooz, 2007),

f— g Plaquette d'argile
4—— Vide intraparticulaire

\@
Agrégat
Particule
Micropore
Grain de sable
Macropore
Vide intramatrice
a b Grain de sable

Figure 1.10 Structure des sols gonflants (Gens & Alonso, 1992)

Remarque: le « micropore » est aussi appelé « pore intra-agrégat », « vide intraparticulaire»,
« vide interfoliaire » et le « macropore » peut étre appelé « pore inter-agrégat » et « pore
interparticulaire ».
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1.3.2 Aspects phénoménologiques du gonflement (Théorie de la double couche)

La particule d’argile présente généralement une charge nette négative due a des
substitutions isomorphes au niveau des feuillets. En présence d’eau, qui contient toujours
des ions chargés positivement, un déséquilibre de charge se produit entre le fluide et les
surfaces des particules argileuses. Il s’en suit alors un mouvement des cations dans les deux
sens, de la surface des particules vers la solution et inversement, appelé échange cationique.
Le résultat de ce phénomene se manifeste par la création d’'une atmosphere de cations
échangeables dans une zone voisine de la surface de la particule qui prend le nom de double
couche diffuse (ou électrique) ou DDL (Diffuse Double Layer) (Gouy, 1910 ; Chapman, 1913
; Mitchell, 1993 ; Saiyouri, 1996 ; Lambe (1960). Le modele de la double couche
diffuse permet de prévoir la distribution des ions adjacents a la surface de la particule
argileuse (Mitchell, 1976). 1l est développé pour des surfaces planes ou sphériques. La
surface de la particule d’argile est assimilée a un plan uniformément chargé négativement,
le nombre de cations diminue exponentiellement lorsqu’on s’éloigne de la surface de la
particule et, au contraire, le nombre d’anions s’accroit. Ces deux nombres étant égaux dans
la solution interparticulaire.

| pcitentiel électrique
' entourant la particule

particule »—+«——»i« solution

couche rigide § \

fixée a la particule | § ~couche diffuse
concentration — |

| cations

" anions

distance

Figure 1.11 Schéma de la double couche d’eau entourant une particule argileuse.

La théorie de la double couche développée par Bolt (1956) et Van Olphen (1963) se
base sur I’étude de I'interaction de deux “plaquettes” d’argile paralleles. Dans un sol saturé,
I’épaisseur de la double couche associée a une particule correspond a la distance nécessaire
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a partir de la surface pour neutraliser la charge nette sur la particule ; le potentiel électrique
a I'extérieur de la double couche étant ainsi nul.

De nombreux auteurs se sont intéressés a la validité et aux limites de cette théorie. Des
études expérimentales en laboratoire (Didier, 1972 et Wong, 1998, cité par Bultel, 2001), ont
mis en évidence l'influence notable de la salinité du liquide interstitiel sur le potentiel de
gonflement des terrains argileux. Leurs auteurs ont, en effet, constaté que plus la
concentration en sels (NaCl par exemple) est faible et plus les déformations de gonflement
sont élevées. Ainsi Yong et Warkentin (1975) et Abudullah et al. (1999) montrent un tres
bon accord entre des mesures expérimentales et la théorie, en se basant sur I'étude de la
distance interfoliaire et de la pression de gonflement. Cette théorie a aussi été utilisée avec
succes dans le calcul de la compressibilité mécanique des matériaux gonflants (Sridharan &
Venkatappa Rao 1973 ; Sridharan & Jayaveda 1982). Ces résultats expérimentaux
confirment bien I'analyse qualitative fournie par la théorie de la double couche. Cette théorie
reste toutefois évidemment limitée, a cause des hypotheses faites sur le milieu (pas
d’interaction entre les ions, probléme bidimensionnel, particules paralléles, etc.). On peut,
en premieére approximation, dire que la théorie de la double couche est applicable quand la
source du gonflement est la pression de répulsion osmotique, c’est-a-dire quand on a affaire
a des sols sursaturés en cations en présence d’une eau de circulation a faible concentration
ionique. Sposito (1973), cité par Nowamooz (2007), indique que la théorie de la double
couche ne prédit pas de maniere satisfaisante le gonflement lorsque la solution contient des
cations bivalents. Low (1980), a partir d'une série d’expériences menées sur 35
montmorillonites sodiques, montre que la théorie de la double couche est, soit fausse, soit
inapplicable pour prédire le gonflement des montmorillonites, car leurs doubles couches ne
sont que faiblement développées. Le gonflement est alors expliqué par 'interaction entre les
feuillets argileux et I’eau, c’est-a-dire le gonflement intraparticulaire.

Dans un milieu saturé, un bilan des forces permet de montrer rapidement qu’'une
diminution des contraintes effectives entraine un gonflement interparticulaire. Considérons
deux particules argileuses que I'on peut représenter comme plates et paralleles (figure 1.12).
Quand elles sont immergées dans une solution électrolytique, elles sont soumises, d'une part,
a une pression extérieure sous forme de contrainte effective ¢’ et, d’autre part, aux forces
électriques. Les forces électriques se composent de la pression osmotique de répulsion Pr et
de la force “surfacique” d’attraction Pa de Van der Waals, qui dépend de la distance 2d entre
les particules et décroit tres rapidement avec cette distance. Pour maintenir les particules a
la distance 2d, il faut que la contrainte nette (Pr- Pa) équilibre la contrainte de compression
o' et donc qu’elle soit répulsive : ¢’ = Pr- Pa.
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Figure 1.12 Forces agissant sur deux particules d’argile.

Sridharan et Jayadeva (1982), cité par Bultel (2001), ont constaté que, pour les
matériaux argileux tels que la kaolinite ou la montmorillonite, la force d’attraction de Van
der Waals est négligeable devant la pression osmotique de répulsion, pour l'intervalle de
pressions mesurées habituellement en géotechnique. Dans ces conditions, le mécanisme de
gonflement s’explique de la fagon suivante : supposons que la contrainte effective vienne a
baisser, I'équilibre ne peut étre assuré que par une diminution de la pression osmotique de
répulsion, c'est-a-dire, pour une minéralogie du sol et une composition du liquide interstitiel
données, par un écartement des deux particules ; ceci tend par ailleurs a diminuer
légerement la force de Van der Waals. Ainsi, une diminution de contrainte effective se traduit
au niveau macroscopique par le gonflement des argiles.

En résumé, dans le gonflement des argiles saturées, la pression osmotique joue un réle
prépondérant. La théorie de la double couche fournit une interprétation intéressante des
phénomenes physico-chimiques sur le plan qualitatif, mais il faut rester prudent pour
appliquer quantitativement cette théorie a une masse de matériau argileux car les
hypotheéses utilisées ne caractérisent pas toujours la texture d'un terrain naturel qui peut
étre tres variée.

1.3.3 Relation entre la texture et le gonflement des sols

Le gonflement, dont on constate les effets macroscopiques, se développe en fait a
’échelle microscopique. Il consiste en une réorganisation du squelette solide et du réseau
poreux constituant la texture du terrain. Pour analyser le développement microscopique du
gonflement, on s’attache a décrire I'évolution de sa texture au cours du gonflement.

La variation de texture des sols au cours du gonflement peut étre étudiée a l'aide de
deux techniques complémentaires, la microscopie électronique a balayage et la porosimétrie
par injection de mercure. La microscopie électronique a balayage permet de visualiser la
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texture des sols, donc d’obtenir des informations générales (arrangement des particules,
estimation de rayons de pores, de tailles de particules, détermination de certains minéraux,
etc.). La porosimétrie par injection de mercure permet de quantifier le réseau poreux par la
mesure des rayons de pores. L’étude du réseau poreux est fondamentale puisque c’est la
dilatation volumique qui cause le gonflement macroscopique.

Grace a ces deux techniques, Vayassade (1978) et Parcevaux (1980) ont obtenu des
résultats tres significatifs sur plusieurs argiles composées essentiellement de kaolinite et, en
moindre importance, d'un interstratifié illite-smectite : (argile verte de Villejuif et argile
plastique de Provins en France). Leurs observations au M.E.B ont montré que les sols étudiés
ont, a I'état naturel, une texture assez compacte, constituée plus ou moins nettement
d’agrégats argileux individualisés et tassés les uns contre les autres. Au gonflement, cette
texture évolue en une configuration en agrégats séparés par des pores de géométrie plutot
bidimensionnelle, la taille des agrégats diminue et I'épaisseur des pores augmente au cours
du gonflement (figure 1.13).

. oo Agrégats secondaires
Agrégats primaires gregats >

/]
/a 9 \

e

S

T

Etat naturel Faible gonflement Fort gonflement
Figure 1.13 Evolution de texture des sols au cours du gonflement (Bultel, 2001 ).

Par injection de mercure, deux classes de pores ont été mises en évidence pour
'essentiel des sols étudiés :
e une classe de pores intra-agrégats (rayon de pores inférieur a 0,05 mm),

e une classe de pores inter-agrégats (rayon de pores supérieur a 0,05 mm).

Il apparait que la classe de pores intra-agrégats ne varie pas au cours du gonflement.
L’augmentation de la porosité est due uniquement a I'augmentation de la porosité inter-
agrégats ; elle correspond a une croissance des rayons de pores au cours du gonflement. Ces
résultats montrent que le gonflement des sols argileux saturés ne contenant pas de grande
quantité de minéraux dits "gonflants" (montmorillonite) est un phénomeéne qui se produit
au niveau des zones de faible résistance, analogues a des fissures (pores bidimensionnels)
individualisant un réseau tridimensionnel d’agrégats.
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Troalen et al. (1984), cité par Bultel (2001), ont aussi utilisé le M.E.B pour analyser les
mécanismes du gonflement des sols argileux. Une étude sur des matériaux argileux gonflants
de la région du Caire (argilites massives et argilites litées), de la fraction argileuse
essentiellement composée de montmorillonite, a montré que les résultats obtenus sur des
essais de gonflement ne pouvaient s’expliquer uniquement a partir des analyses chimiques,
minéralogiques et physiques. En effet, un échantillon d’argilite massive a révélé une
microtexture finale serrée dans une direction et plus lache dans une autre, ce qui caractérise
le comportement anisotrope observé alors que les autres échantillons ont fait apparaitre un
réarrangement des agrégats argileux (diminution de taille), avec fermeture plus ou moins
marquée des discontinuités. Dans le cas des argilites litées, pour lesquelles les parametres
physiques, chimiques, minéralogiques et les courbes de gonflement sont voisins, les
microtextures initiales sont relativement serrées et denses (figure 1.14.a) ; le gonflement se
traduit par des ouvertures entre feuillets argileux composant les agrégats. Ce phénomeéne
d’expansion est compensé par la fermeture partielle ou totale des discontinuités initiales,
c’est-a-dire des espaces inter-agrégats (figure 1.14.b). Finalement, ces observations
confirment bien que, pour la montmorillonite, le gonflement interfoliaire a une ampleur
importante.

il
| Photo 9 :&ch.D

%
Photo 16:éch,.D

a) avant gonflement b) apres gonflement
Figure 1.14 Observation au M.E.B d’une texture argileuse (Troalen et al.,, 1984).

Les exemples précédents montrent que les techniques d’analyse, M.E.B. et
porosimétrie, permettent de donner une explication des mécanismes du gonflement de
divers matériaux argileux. Le role essentiel joué par les microtextures lors du gonflement est
bien mis en évidence et il est possible d’obtenir une meilleure interprétation des différents
résultats obtenus lors d’essais de gonflement. L’évolution de texture est d’autant plus nette
et significative que le matériau est plus fin et plus riche en minéraux argileux.
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1.3.4 Aspects macroscopiques : cinétique du gonflement

Le gonflement des sols argileux est un phénomene tres lent, en raison de la faible
perméabilité des argiles. Il est donc fondamental de commencer I'étude du gonflement par
I’étude de la cinétique, c’est-a-dire la relation existante entre la déformation de gonflement
et le temps. Dans le cas des sols argileux gonflants, 1'évolution du gonflement avec le temps
dépend, d'une part, de la répartition entre gonflement interparticulaire et gonflement
interfoliaire, d'autre part, de I'évolution de I'hydratation (Mouroux et al, 1988) :

e le gonflement interparticulaire est une réaction pseudo-élastique au déchargement
(une diminution de contrainte facilite l'introduction de l'eau entre les particules
argileuses). Il est lent et peut durer plusieurs années ;

¢ le gonflement interfoliaire est beaucoup plus rapide et aurait tendance a se stabiliser
assez vite, apres quelques mois, voire quelques semaines ;

e mais I'évolution de I'hydratation qui gouverne les deux phénomenes et souvent lente
et progresse de facon variable. Elle peut donc alimenter le gonflement interfoliaire
pendant une longue période. En conséquence, dans des cas similaires, il faudrait 5a 10
ans pour voir se stabiliser les mouvements de gonflement au centre d’'un batiment.

Les courbes d’évolution du gonflement en fonction du temps obtenues, soit lors d’'un
essai de gonflement libre, soit lors d’'un palier de déchargement au laboratoire, sont
similaires a celles de la consolidation, mais dans une direction opposée. Ceci est clairement
visible sur la courbe de la figure 1.15 ou il est facile de repérer le gonflement primaire et le
gonflement secondaire. De tres nombreux travaux expérimentaux font apparaitre ce type de
cinétique (Seed et al. 1962 ; Parcher et Liu, 1965 ; Komornik et Zeitlen, 1970 ; Alonso et al.,
1989 ; Serratrice et Soyez, 1996 etc.)

Le gonflement primaire est une phase relativement rapide, qui est dii a la dissipation
de la succion dans les macropores du sol par migration de '’eau dans I'éprouvette a partir de
ses extrémités. Cette phase est contrdlée par le gradient de charge hydraulique et la
perméabilité du sol. Elle dure en général quelques heures a quelques jours suivant le type et
I’état de consolidation initiale du sol argileux. La phase de gonflement secondaire est quant
a elle liée a I'hydratation progressive des minéraux argileux de la structure et correspond a
un processus de cinétique tres lent d’apres Alonso et al. (1989, 1991). Ces faibles vitesses de
déformation sont en accord avec des observations faites dans des massifs de roche autour
de tunnels notamment, ou le processus de gonflement peut se dérouler pendant plusieurs
années, voire plusieurs décennies (Steiner et al., 1993).
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Figure 1.15 Courbe de gonflement en fonction du temps.

1.4 IDENTIFICATION DES SOLS GONFLANTS

Les sols argileux gonflants se caractérisent par deux parameétres la pression de
gonflement og et I'amplitude du gonflement €g. La littérature mentionne que ces parametres
ne sont pas considérés comme des caractéristiques intrinseques du sol gonflant (Serratrice
et Soyez, 1996 ; Seed et al, 1962 ; Holtz et Gibbs, 1956), car ils dépendent de I’état initial du
matériau et des conditions dans lesquelles se déroulent le gonflement et le retrait. Ils sont
néanmoins tres largement utilisés pour caractériser I'aptitude d’un sol au gonflement et ont
largement influencés les procédures d’essais en laboratoire :

e La pression de gonflement Gg définie par la contrainte a exercer sur le sol pour
maintenir son volume constant pendant I'imbibition sans distorsion. Cette définition
de la pression de gonflement est la plus utilisée, mais elle n'est pas la seule ;

e L’amplitude du gonflement €g (ou le taux de gonflement) défini par la déformation

maximale que provoque I'imbibition du sol soumis a un état de contrainte nulle ou
quasi-nulle jusqu’a sa saturation complete.

Les parametres d’identification des sols gonflants sont nombreux et dépendent surtout
de leur minéralogie. Cependant, I'analyse minéralogique seule n’informe pas sur les
parametres quantitatifs caractérisant le phénomene de gonflement. Il est par contre possible
de définir des la phase de reconnaissance préliminaire un certain nombre de parameétres
géotechniques simples qui sont en relation avec le caractere expansif des sols. Ainsi, on peut
soupconner le caractere expansif d'un sol a travers sa granulométrie, ses limites d’Atterberg
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et son activité. Ces méthodes indirectes, qui relient le gonflement aux parametres
géotechniques, permettent d’identifier les sols gonflants ; alors que les méthodes directes
comportant des essais de gonflement en caractérisent plus précisément le comportement
gonflant.

1.4.1 Méthodes indirectes d’identification

Ces méthodes utilisent les propriétés de l'indice du sol telles que la limite de liquidité,
la limite de retrait, la proportion de la composition de la taille de I'argile des sols et aussi
certains indices tels que l'indice de plasticité, I'indice de retrait pour estimer le potentiel de
gonflement des sols.

1.4.1.1 Identification qualitative

L’identification des sols gonflants peut s’effectuer a I’échelle microscopique. Les formes
et les assemblages de la structure de ces matériaux sont tres particuliers. Seulement, cette
reconnaissance est trés coliteuse et n’'informe pas quantitativement sur les parametres du
retrait-gonflement. Une identification primaire, a partir des résultats d’essais simples, peut
présenter un intérét considérable puisqu’elle permet de gagner en temps et en cofit. En effet,
le fait de soupgonner qu'un sol puisse étre expansif permet de recommander la réalisation
d’'une campagne de reconnaissance appropriée et conduit a concevoir une infrastructure
adaptée (Bekkouche etal., 2001). Ces méthodes indirectes, qui relient le gonflement des sols
a leurs parametres géotechniques sont décrites ci-apres.

a/ Analyse minéralogique

La diffraction des rayons X utilisée pour déterminer la proportion des divers minéraux
présents dans une argile colloidale (particules tres petites) consiste essentiellement a
comparer les rapports des intensités des raies de diffraction des différents minéraux avec
les intensités des raies de la substance étalon (G. W. Brindley, 1961). La diffraction des
rayons X peut déterminer le pourcentage d'un minéral dans un échantillon de sol dans une
fourchette de +2% (Moore et Reynolds, 1989). Elle permettre de déceler la présence de
minéraux gonflants dans les échantillons testés.

Chen (1988), cité par Sridharan et Prakash (2016), a estimé que ces techniques
devraient étre utilisées en combinaison pour des résultats meilleurs et fiables. Cependant,
ces techniques ont une utilisation restreinte et se limitent aux laboratoires de recherche
uniquement en raison de leur exigence d'instrumentation sophistiquée et spécialisée, qui
sont colteuses et aussi une interprétation experte des données résultantes.
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b/ Analyse chimique

Selon Kelley (1973), cité par Chen (1988), L'analyse chimique peut étre un complément
précieux a d'autres méthodes telles que l'analyse par rayons X dans l'identification des
argiles.

¢/ Limites d’Atterberg

Les propriétés plastiques d'un sol sont des parametres importants dans I’estimation de
la capacité de gonflement des sols expansifs. Cela a été montré dans plusieurs travaux
publiés dans la littérature qui ont mis en corrélation le gonflement des sols et leurs
caractéristiques plastiques, on cite a cet effet les travaux de Holtz & Gibbs, 1956 ; Seed et al.,
1962, Komornik & David, 1969 ; Dakshanamurthy & Raman, 1973, Vijayvergiya & Ghazzaly,
1973 ; Didier et al. 1973 ; le BRE, 1980 ; Williams et Donaldson, 1980 ; Nagaraj &Srinivasa,
1983 ; Chen 1988 ; Yahia-Aissa 1999 ; Bigot et Zerhouni, 2000.

Les propriétés de plasticité des argiles sont dues presque exclusivement a l'interaction
des particules de dimension "argileuse (% < 2pm) avec l'eau. La limite de liquidité d'un sol
est considérée comme la capacité de retenue de 1'eau du sol, qui a son tour a été prise comme
mesure du potentiel de gonflement du sol. L’'indice de plasticité du sol est proportionnel a la
quantité d'argile présente dans le sol, plus l'indice de plasticité est haut, plus le sol est
plastique et plus sera le potentiel de gonflement du sol. L'activité Ac, définie par Skempton
(1948) comme le rapport de l'indice de plasticité de l'argile a sa teneur en particules
argileuses Ac =Ip / (%< 2um), est donc une caractéristique du sol, qui dépend principalement
de sa nature minéralogique. Cette définition montre également que Ip est un parametre
important dans les propriétés de rétention d'eau du terrain et donc de gonflement. C'est la
raison pour laquelle un certain nombre de corrélations ont rapidement été recherchées
entre les limites d'Atterberg et les propriétés de gonflement des sols.

De nombreuses classifications sont disponibles dans la littérature d'ingénierie
géotechnique pour reconnaitre le degré du potentiel de gonflement des sols fins basés sur
les limites d’Atterberg (la limite de liquidité et I'indice de plasticité) et le pourcentage de
fraction argileuse (% < 2pum) ou la teneur en colloide (la teneur en particules de taille
inférieure a 1 pm).

Tableau 1.2 C(lassification de Seed et al. (1962).

Ip (%) €g (%) Potentiel de gonflement
0-10 0-15 Faible
10-20 1.5-5 Moyen
20-35 5-25 Elevé
>35 >25 Tres élevé
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Tableau 1.3 Classification de 1S: 1498 (1970) et Snethan et al. (1977), cité par Sridharan et
Prakash (2016).

WL (%)

IS: 1498 Snethan etal, Potentiel de
gonflement

(1970)* (1977)

20-35 <50 faible

35-50 50-60 moyen

50-70 > 60 élevé

70-90 - tres élevé

IS: 1498 (1970)* :(reaffirmed 1987) Indian standard classification and identification of soils for general

engineering purposes. BIS, New Delhi

Tableau 1.4 Classification de Dakshanamurthy et Raman (1973).

Wi (%) Potentiel de gonflement
0-20 non gonflant
20-35 faible
35-50 moyen
50-70 élevé
70 -90 tres élevé
>90 critique

Tableau 1.5 Classification de Building Research Etablishment BRE (1980).

Ir (%) % < 2pum Potentiel de retrait
> 35 >95 Tres élevé
22 -35 60 -95 Elevé
18-22 30-60 Moyen
<18 <30 Faible

Tableau 1.6 Classification de Chen. (1988).

%<74um | Wi(%) Pression de Potentiel de
gonflement MPa gonflement
>95 > 60 10 Tres élevé
60-95 40-60 2.5-5 Elevé
30-60 30-40 1.5-2.5 Moyen
<30 <30 <0.5 Faible
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Tableau 1.7 Classification de Prian et al. (2000), cité par Chrétien (2010)

lp / (C2-10)

Activité corrigée Acor

Figure 1.16 Diagramme de classification du potentiel de gonflement (Seed et al., 1962).
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Figure 1.17 Caractérisation des sols gonflants (Vijayvergiya et Ghazzaly, 1973).
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Figure 1.18 Classification des sols selon l'abaque de Williams et Donaldson (1980).

Remarque : pour la classification Vijayvergiya et Ghazzaly (1973) basé sur la ligne “A”,
définie par Casagrande dans le diagramme de plasticité et d’équation : Ip= 0.73 (WL-20). Mais
une argile se situant au-dessus de la ligne “A” n’est pas nécessairement gonflante, puisque
des sols mous peuvent parfois y étre classés.

d/ Limite de retrait

Les sols argileux présentent un retrait volumique lors de 1’évaporation de l'eau
interstitielle. Le retrait volumique évolue de maniere linéaire en fonction de la teneur en eau
W jusqu’a une teneur en eau Wr définie comme la limite de retrait. A partir de cette limite
WR, le sol perd de I'eau sans grande variation de volume et, par conséquent, considérée
comme une mesure de la stabilité volumique du sol in situ. La limite de retrait et I'indice de
retrait Ir = WL-Wr apparaissent aussi comme des éléments fondamentaux pour |'étude des

variations de volume des sols.

Les tableaux de 1.8 a 1.12 présentent les classifications du potentiel de gonflement des
sols fins en fonction de leur limite de retrait ou I'indice de retrait, et par le facteur de retrait
linéaire RI, qui correspond a la pente de la droite de I'essai de dessiccation (norme XP P 94-
060-2) (tableau 1.13).
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Tableau 1.8 C(lassification de Altemeyer (1955).

Wr (%) Potentiel de gonflement
<10 Fort

10-12 Critique
>12 Faible

Tableau 1.9 Classification de Ranganatham et Satyanarayana (1965).

Ir (%) Potentiel de gonflement
0-20 Faible
20-30 Moyen
30-60 Fort
> 60 Tres fort

Tableau 1.10 Classification de 15:1498 (1970) cité par Sridharan et Prakash (2016).

Ir (%) Potentiel de gonflement
<15 Faible

15-30 Moyen

30-60 Fort
> 60 Tres fort

Tableau 1.11 Classification de Holtz & Gibbs (1956)

Pourcentage de Potentiel de
%<2um | Ip%) | wr(%) . .
retrait retrait
>28 >35 <10 > 30 Tres élevé
20-13 25-40 7-10 20-30 Elevé
13-23 15-30 10-15 10-30 Modéré

Tableau 1.12 Potentiel de gonflement (Holtz & Dakshhanmurthy, 1973)

Potentiel de
wi (%) wr (%) Ip (%)

gonflement
20-35 >15 <18 Faible
35-50 10-15 15-25 Modéré
50-70 7-12 25-35 Fort
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Tableau 1.13 Sensibilité d'une argile au retrait-gonflement d'apres Mastchenko (2001), cité
par Vincent et al. (2006)

RI Sensibilité
<0.40 Faible
0.40 - 0.65 Moyen
0.65-0.75 Forte

>0.75 Tres forte

e/ L’essai au bleu de méthylene

Cet essai est fait systématiquement pour tout sol dont la fraction argileuse dépasse 15
a 20%. Il consiste a déterminer la quantité de bleu de méthylene nécessaire pour adsorber
les particules argileuses. Suivant la surface spécifique des grains, la quantité sera plus ou
moins grande. En effet, une argile de la famille des montmorillonites (qui a un potentiel de
gonflement élevé) a une surface spécifique de 150 a2 800 m?/g, tandis qu’une kaolinite (dont
le potentiel de gonflement est quasi-nul) a une surface spécifique de 10 2 20 m?/g (Mouroux
et al, 1988).

Une relation entre la surface spécifique totale Sst et la valeur de bleu de la phase
argileuse Vgs (0/2pum) a été mise en évidence (Tran Ngoc Lan, 1977) : Sst=21 Vg (0/2 um)

Grim (1962) a constaté que lorsque la surface des particules décroit, la surface
spécifique croit, ce qui fait monter I'indice de plasticité.

Bigot et Zerhouni (2000) ont cité une classification d’estimation du taux de gonflement
des sols en fonction de Vs la valeur au bleu de méthylene, le pourcentage des particules dont
le diametre est inférieur a 80 pm et I'indice de plasticité Ip. (tableau 1.14).

Tableau 1.14 Sensibilité d’une argile au retrait-gonflement d'apres Chassagneux et al.(1996)

\%: Sensibilité
<25 Faible
25-6 Moyen
6-8 Forte

> 8 Tres forte
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Tableau 1.15 Valeurs indicatives pour les sols susceptibles de variation de volume (Bigot et
Zerhouni, 2000).

Susceptibilité de
Ir (%) % < 80 um Vs variation de volume du
sol
> 30 >90 >6 Fort
15<1Ip<30 >50 2>Ves>6 Moyen
<15 <50 <2 Faible

Nous avons retenu ces classifications indiquées pour I'évaluation de potentiel du
gonflement des matériaux étudiés méme si elles n’aboutissent parfois pas aux mémes
conclusions quant au caractére gonflant d’un sol, en partie a cause du fait que ces modeles
ne sont pas basés sur les mémes parametres.

1.4.1.2 Identification quantitative

L’estimation quantitative consiste a établir une corrélation entre le taux de gonflement
ou la pression de gonflement et quelques parametres géotechniques faciles a obtenir au
laboratoire. Ainsi, aprés avoir déterminé les parametres géotechniques du sol, 'emploi des
formules empiriques permet de connaitre rapidement le potentiel de gonflement de ce sol,
c'est-a-dire d’estimer ou de quantifier le gonflement et/ou la pression de gonflement qui
peuvent se développer en cas de variations des conditions hydriques et/ou mécaniques et
de juger ainsi si le phénomeéne est a prendre en compte ou non. Quelques approches sont
présentées ci-dessous.

De nombreux auteurs ont tenté de relier la pression de gonflement (og), ou le potentiel
de gonflement (gg) aux parametres classiques de mécanique des sols, Plusieurs relations
empiriques ont été proposées. Les principales équations sont regroupées dans le tableau
1.16.

Tableau 1.16 Modeles empiriques de calcul des parametres de gonflement.

Auteur (s) Expressions mathématiques Parametres
Seed etal,
= . -5 2.44 I (©
(1962) €g=21.6x10>(Ip) r (%)
Ranganatham et]
Satyanarayana €g=41.13 x 105 (Ir)267 Iz (%)
(1965)
pour lamarne: gg=6.7 + 2.4 Ip
Komornik et ;. Ip, Wy, et Wi (%)
_ pour l'argile: g=0.9 + 2.1 Ip
David (1969) Yao (kg/m?3)

log og=-2.132 + 0.0208WL + 0.000666 ydo - 0.0269Wi
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Nayak et

C
g, =0.0229(1, )" o +6.38

Christensen
(1971) ;
Vllfz;y}:/erglila et log €g=0.033 WL + 0.00321 ydo - 6.692 WL (%)
azza
(1973)y log 0g=0.0033 WL + 0.00321 yd0 - 5.154 Ydo (kg/m3)
Vhayvergiya et log £ = 0.033 W, - 0.083Wn + 0.458
Ghazzaly log 05 = 0.033 WL + 0.083Wn - 1.967 Wi.etiWn (%)
(1973) 08 0g = ¥ L+0. n-1L
Didier et al. log 0g = U.WL + V.ydo - tw + k u, v, t et k sont des
0,
(1973) log o¢ = 2.55 Ydo/yw - 1.705 constants, Wi, (%)
Ydo (g/cm3), o, (bars)
Nayak et 5
: 12 C,
Christensen o, = 0,25(| p) [_”J +25 Ip, Wn et Caum (%)
(1974) W,

Schneider et
Poor (1974)

log eg=(0.91p/ Wn) - 1.19

I, et Wn (%)

O’Neil et
Ghazzaly
(1977)

0g=2.77+0.131 WL - 0.27 Whn

Wyet Wn (%)

Johnson (1978)

Pour Ip <40 :

Pour Ip > 40 :

€g=-9.18 + 1.5546.Ip +0.0824.Z
+0.1.Wn - 0.0432.Wn.Ip- 0.01215.Z.Ip
€g=23.82 + 0.7346.Ip - 0.1458.Z
-1.7Wn + 0.0025Wn.Ir- 0.0084.Z.1p

Z (m)
Wn et Ip (%)

Weston (1980)

og=0.000411 (Wp)*17 (ov) ~0-386 (Wy)-233

Wy et Wn (%)

(1996)

David et
Wi et Wn (¢
Komornik(1980|  log ps= 2.08 Wi, + 0.06688 ya — 2.69 Wn— 1.868 L et Wn (%)
) Ya (kg/m?)
ge= (5.3 - 1.47e/Ip - log 6) (0.525 Ip + 4.1 - 0.85 Wi) 0 surcharge
Brackley (1983) appliquée (kPa), Wi
logog=5.3-1.47¢e/Ip pour (gg=0)
(%)
el : correspondant a
e W
Nagaraj et al. 100 L.
(1983) 6. —17.86— e Pc: pression de
’ 4-log P, consolidation
(kg/cm?)
Chen (1988) €g=0.2558 e0.08381p I, (%)
Komine et (K 1)x 100 K est un constant
= -1)x
Ogata (1994) fe= Lhyd Yao (g/cm?3)
Guiras-Skandaji ] ]
€g=-117.59 + 3.0571 Wi Wi (%)
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log Ps=0.0208 WL + 0.000665ydopt — 0.0269 Wn — Wiet Wn (%)

Mrad (2005)
2.132 Ydopt (kg/m?3)
M=1 gonflement libre
log Sp = 4.06 — 0.033 Wn - 0.013 Tca — 1.29ydopt — 0.12 | M=2 volume constant
Bekkouche et M M=3 Afnor,
Aissa Mamoune M=4 LCPC a volume
2007 log Ps=-0.37 + 0.004 Ip + 0.003 Tca + 0.22ydopt — constant
( ) 0.07M M=5 LCPC avec
) variation de volume

Tca: teneur en CaCOs3

Turkoz et
1’1Fr oz e 0g=290.015y4—-5.178 VBS-457.817 va (kg/m?3)
osun
- - VBS (-
(2011) gg=37.076yd + 0.524 VBS - 57.967 )

On peut ainsi relativement bien corréler la valeur de Cg vis-a-vis du risque
pathologique sur les fondations (Philipponat, 1978 ; Chassagneux et al., 1996), comme suit
indiqué dans le tableau 1.17.

Tableau 1.17 Risque de pathologie en fonction du coefficient de gonflement Cg d'apres
Chassagneux et al. (1996) (cité par Vincent et al, 2006)

Coefficient de Sensibilité
Gonflement (Cg)
<0.025 Peu probable
0.025-0.05 Grand
0.05-0.09 Tres grand
>0.09 Certain

1.4.1.3 Comparaison des méthodes de classification des sols gonflants

Afin de voir si ces différentes méthodes permettent d’obtenir des résultats compatibles
entre eux et surtout avec les observations du terrain, Johnson et Snethen (1978) ont testé,
sur 20 sols différents et gonflants, plusieurs méthodes présentées ci-dessus, avec leurs
parametres de définition (tableau 1.18). Les résultats obtenus sont alors classés en trois
grandes catégories :

e les résultats ou les prévisions coincident avec les résultats observés,
e ceux qui ne coincident pas mais ou qui vont dans le sens de la sécurité,

e ceux qui ne coincident pas avec des divergences non sécurisantes.
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Tableau 1.18 Comparaison entre les différentes méthodes de classification d’apres Johnson
et Snethen (1978) et Josa (1988) (cité par Bultel, 2001).

Nombre de cas
Parametres i di t
o, Méthode ) q1.11 1vergen > totalement
utilisés coincident mais i
défavorables
favorables
Ip Seed et al (1962) 3 13 4
Dakshanamurthy &
Wi, Ip 5 13 2
Raman (1973)
Ws Altemeyer (1955) 9 7 4
Ranganatham &
Is Satyanarayana 5 13 2
(1965)
Vijayvergiya &
W, WL Uayversly 9 8 3
Ghazzaly (1973)
Komornik & David
W, Wi, ya 2 3 15
(1969)

On s’apercoit tres vite que la fiabilité des méthodes présentées varie beaucoup mais
qu’'aucune ne donne de coincidence générale avec I'’ensemble des sites testés. De fait, une
méthode comme celle de Komornik et David (1969) semble a proscrire car elle sous-estime
le gonflement a venir. Il apparait que celles basées sur des valeurs tirées des limites
d’Atterberg sont celles qui donnent les valeurs les moins incohérentes.

En conclusion, Josa et al. (1988) et Duc et al. (2008) indiquent qu’il apparait difficile de
prétendre classer les sols gonflants uniquement a partir d’'une valeur d’un indice tiré d’une
mesure indirecte réalisée le plus souvent sur un échantillon remanié. La texture et la
cimentation des grains resteront ignorées alors qu’il s’agit de deux parametres importants,

non reproductibles en laboratoire et intimement liés a I'histoire géologique du sol.

Il reste cependant indispensable de réaliser des essais mécaniques de retrait et de
gonflement pour caractériser les sols sensibles de facon plus fiable (méthodes directes).

1.4.2 Méthodes directes d’identification

On releve dans la littérature une multitude de procédures permettant de mesurer les
parametres de gonflement des sols, ce qui traduit en partie la complexité du phénomene. La
facon de procéder a la mesure de ces parametres dépend du probleme posé, du but recherché
et des moyens mis en ceuvre. L’cedometre est pratiquement le seul appareillage préconisé
pour la réalisation des essais de gonflement. Selon Winterkorn et Fang (1986), cité par
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Sridharan et Prakash (2016), I'évaluation la plus utile et la plus stire du potentiel de
gonflement d'un sol pourrait étre obtenue a partir des essais cedométriques. Ceci pour deux
raisons essentielles : la premiere est que I'état qui regne dans le moule cedométrique est
proche de celui du sol en place, la seconde est sa grande diffusion. Mais, ces procédures
doivent pouvoir étre transposées, au moins dans leur principe, au cas de l'appareillage
triaxial. Elles ont donné lieu a de nombreuses variantes d’essais, avec l'utilisation
d’appareillages et de méthodologies spécifiques, voire de combinaisons de procédures.
Aussi, avant d’évoquer ci-dessous les techniques utilisées en laboratoire pour caractériser
les matériaux gonflants, on propose de décrire ci-apres chacune des quatre méthodes de
base d’essais de gonflement, dont sont issues les procédures normalisées présentées plus
loin.

Selon Holtz et Gibbs (1956), le critére de classification du degré d'expansivité du sol est
le changement total de volume d'un sol de I’état sec a un état saturé sous une surcharge de 7
kPa dans un cedometre. Selon Seed et al. (1962), le critére pour la classification du degré de
gonflement d’un sol est le pourcentage d'expansion exposé par le sol compacté a la densité
seche maximale sous une surcharge de 7 kPa (tableau 1.19).

Tableau 1.19 Classifications des argiles d’apres l'essai de gonflement a I'cedometre.

Seed et al. Holtz et Gibbs
Chen (1975) 1962 195
(1962) (1956) Potentiel
Pression de . . . de
Gonflement a Gonflement a Gonflement a
gonflement . . . gonflement
I';cedometre (%) | 1'cedometre (%) | 1'cedometre (%)
(kPa)
<50 <1 <15 <10 faible
50 - 250 1-3 1.5-5 10 - 20 moyen
250-1000 3-10 5-25 20-30 élevé
> 1000 > 10 > 25 > 30 tres élevé

La comparaison de ces classifications montre que le potentiel de gonflement du sol dans
la classification de Chen est sensiblement plus faible et correspond mieux au gonflement réel
des sols rencontrés dans la nature par suite de la modification de la limite des dimensions
des particules argileuses (76 pm au lieu de 1 pm pour Holtz et Gibbs et de 2 um pour Seed et
al.). On trouve a peu prés le méme intervalle de variation du gonflement potentiel des sols
dans les travaux de Jennings et Evans (1962), Sorochan (1989), El Gamali et al. (1994),
Magnan et al. (1995), Al-Shamrani et Al-Mhaidib (2000), etc.. (Ejjaaouani, 2008)

[l faut aussi noter que I'amplitude du gonflement du sol sur le terrain est plus faible que
celle du gonflement mesuré en laboratoire. Il faut pour cette raison appliquer un coefficient
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réducteur lors de I'application a des ouvrages réels des résultats des essais de laboratoire
(Sorochan, 1989, Magnan et al,, 1995).

1.4.2.1 Les quatre catégories d’essais de gonflement

a/ Essai de gonflement libre

L’essai de gonflement libre est issu directement des procédures traditionnelles de
'essai cedométrique. Apres montage dans la bague cedométrique, I'éprouvette est soumise a
I'imbibition sous le poids du piston. Une fois le phénomene de gonflement stabilisé, le
chargement s’effectue par paliers selon un taux de chargement approprié jusqu’a
stabilisation des déformations sous chaque palier. La pression de gonflement correspond a
la charge qu'’il est nécessaire d’appliquer pour ramener I'éprouvette a sa hauteur initiale
(figure 1.19).

40 t

Ah/hg

Point de départ

-10

20 b

-30 1 I log ©
0,1 i 10

Figure 1.19 Essais de gonflement libre.

Dans le cas des sols moyennement a fortement gonflants, I'essai de gonflement libre
peut entrainer une modification de structure pendant le gonflement avant le retour a une
déformation nulle. C'est pourquoi il a tendance a surestimer la pression de gonflement.

b/ Essais de gonflement en paralléle

Pour éviter les problemes de stabilisation de chaque palier de charge, on peut utiliser
une méthode, dite des essais de gonflement en parallele, qui consiste a placer plusieurs
éprouvettes d'un méme matériau dans différentes cellules cedométriques. Chaque
éprouvette est chargée dans son état naturel jusqu’a une contrainte axiale convenablement
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choisie suivant un taux d’accroissement des charges préalablement défini (figure 1.20). Le
gonflement de chaque éprouvette est obtenu en procédant a son imbibition sous contrainte
jusqu’a stabilisation des déformations.

4_41_11% (%)

\\ il

Figure 1.20 Essais de gonflement en paralléle.

Cette technique, présente toutefois I'inconvénient d’avoir a tester simultanément des
éprouvettes de matériaux parfois hétérogenes. Elle est principalement utilisée dans le cas
des matériaux compactés, pour lesquels il est plus facile de préparer des éprouvettes
semblables. Le potentiel de gonflement du sol est obtenu en mesurant les déformations des
éprouvettes résultant du chargement et de 'imbibition en fonction des contraintes axiales
qui leurs sont appliquées.

¢/ Essai a volume constant

La méthode de gonflement a volume constant consiste a imbiber I'éprouvette sous une
charge donnée, puis a la charger par petits paliers successifs de fagon a maintenir au mieux
sa hauteur a une valeur constante (figure 1.21). Dans ces conditions, la structure du sol est
supposée ne pas trop évoluer pendant l'essai, contrairement a ce qui se passe avec la
procédure du gonflement libre. Cette méthode a été fortement décriée car elle est délicate a
mettre en ceuvre (l'essai doit impérativement se dérouler par accroissement continu du
chargement jusqu’a I'équilibre qui est atteint lorsque la charge est égale a la pression de
gonflement). De plus, 'appareillage d’essais doit posséder une forte rigidité et le rattrapage
du gonflement par des poids supplémentaires induit de petites oscillations, assimilables a
des cycles de chargement-déchargement.
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Figure 1.21 Essai de gonflement a volume constant.

d/ Essai d'Huder - Amberg

Huder et Amberg (1970) ont proposé une procédure qui a été adoptée par la Société
Internationale de Mécanique des Roches (ISRM, 1989). Elle consiste a placer I'éprouvette
dans son état naturel a l'intérieur d’'une bague cedométrique flottante fermée par deux
pierres poreuses. Pour effacer les effets du remaniement dii au prélevement du sol et a sa
mise en place dans I'cedometre, I'éprouvette est d’abord soumise a un premier chemin de

contraintes de quatre a cinq paliers, jusqu’a une contrainte axiale ovo (chemin a), elle est

ensuite soumise a un cycle de déchargement-rechargement jusqu’a la contrainte Ovo
(chemins b et c). Sous cette contrainte, elle est alors mise en présence d’eau par saturation
de la cellule cedométrique, ce qui provoque le gonflement du sol ou son effondrement
(chemin D'D). Plusieurs semaines, voire plusieurs mois, peuvent s’écouler avant la
stabilisation du gonflement. Ce stade étant dépassé, 'éprouvette est déchargée au palier
précédent et son gonflement est observé jusqu’a stabilisation, avant de procéder a un
nouveau déchargement, ce qui se traduit par le chemin (s) de la figure 1.22. La pression de
gonflement og est définie comme la contrainte axiale minimale qu’il faut appliquer a
I'éprouvette pour que lors de 'hydratation, il ne se développe pas de gonflement. Cette
pression, notée oa, est déterminée a partir de l'intersection de la droite S et du prolongement
de la courbe c: courbe de rechargement a partir du points Q.

Cette méthode présente deux difficultés :

e la détermination de point A : en effet, le prolongement de la courbe C est souvent
présenté comme si cette courbe était une droite, correspondant au dernier palier de
chargement. Or, il est bien évident que dans un repére semi-logarithmique, la forme
de la courbe C ne peut-étre approchée par une droite. Il faut donc, construire la courbe
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C point par point pour que l'intersection soit bien définie. L’erreur introduite est
d'autant plus grande que le gonflement D'D est trop important. Cela peut conduire a

une extrapolation arbitraire, ce qui se produit lorsque la contrainte Ovo est trop
éloignée de la pression de gonflement Og;

e les durées des paliers de gonflement peuvent conduire a une durée d’essai excessive.

80 (o

1
t(!

[ 75]
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S, o o4 S 9 %%p Chn W80

Figure 1.22 Essai de gonflement selon la méthode de Huder-Amberg (1970).

Larelation de Huder-Amberg reliant les variations de volume et de contrainte entre Ovo

Ah o
evetogsécrit: &, =———=C,lg| —

h o,

(1.21)

1.4.2.2 Procédures d’essais normalisées
a/ Procédures permettant a I'échantillon de gonfler
al/ Norme ISSMFE (1991)

La Société Internationale de Mécanique des Sols et Travaux de Fondations propose une
méthode d’essais basée sur I'cedometre. Plusieurs éprouvettes d’'un méme sol sont imbibées
dans des cellules cedométriques (essais en parallele) et sous différentes charges, ce qui
permet de déterminer une pression de gonflement og et un coefficient Cg (figure 1.23); la
déformation étant mesurée directement a partir du début du gonflement et le potentiel de

gonflement directement calculé.
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Essais de gonflement en paralléle sur trois éprouvettes. Les déformations de
gonflement commencent aux points 1, 2 et 3, aprés imbibition de chacune des
éprouvettes.

10 +
Gonflement libre

Déformation axiale (%)

[

1 10 100
contrainte axiale (kPa)

Figure 1.23 Procédure d’essais de gonflement ISSMFE (1991).

a2/ Norme frangaise NF P 94-091 (AFNOR, 1995)

C’'est la loi de variation du gonflement avec les contraintes appliquées qui est
recherchée. La procédure suivant cette norme permet de déterminer la pression de
gonflement Og et le potentiel de gonflement d'un sol en présence d’eau sous différentes
charges. L'essai s’effectue a I'oedometre sur plusieurs éprouvettes semblables provenant
d’'un méme échantillon et découpées sensiblement au méme niveau (essais en parallele). On
applique sur chaque éprouvette une charge maintenue constante et on mesure la
déformation axiale correspondante et ce durant deux phases successives:

e 1l¢rephase: sans ajouter I'eau.
e 2tmephase : en présence d’eau.

Par définition, la contrainte de gonflement est celle qui correspond a une déformation

nulle (figure 1.24). La norme précise les conditions d’essai, le choix des charges a appliquer

aux éprouvettes et la méthode d’exploitation des résultats.
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Figure 1.24 Méthode AFNOR P 94-091 (1995).

a3/ Norme ASTM D-4546-90 (1985)

L’American Society for Testing and Materials préconise trois procédures d’essais a
I'c,edometre : deux procédures permettant a I'échantillon de gonfler et I'autre empéchant le
gonflement.

Dans la premiere procédure deux méthodes sont proposées : la premiere corrige I'effet
du remaniement (méthode A), alors que la seconde ne le corrige pas (méthode B).

e Méthode A: elle propose d’adopter la correction de I'effet du remaniement par
'application d'un cycle de chargement-déchargement (figure 1.25), la contrainte finale de ce
cycle étant I’équivalent du poids des terres avant I'extraction de I'échantillon. Le gonflement
du sol, obtenu par imbibition, est suivi jusqu’a stabilisation des déformations. La pression de
gonflement est égale a la pression qui aurait remis lI'éprouvette a sa hauteur initiale.
L’amplitude du gonflement correspond a la déformation maximale entre le début et la fin de
la phase de gonflement ;

e Méthode B : dans laquelle I'éprouvette est soumise des le départ a la contrainte de
service (figure 1.26). Ensuite, elle est mise en contact avec l'eau, ce qui provoquera le
gonflement. Ce dernier sera suivi jusqu’a la stabilisation. Un chargement selon la procédure
de I'essai cedométrique est ensuite appliqué. La pression de gonflement et I'amplitude de
gonflement sont obtenues suivant la méme démarche que celle de la méthode A.
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Figure 1.25 ASTM D4546-90 (1985) Méthode A : Gonflement sous le poids des terres.
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Figure 1.26 ASTM D4546-90 (1985) Méthode B : Gonflement sous le poids des terres.

b/ Procédures empéchant le gonflement

Contrairement aux méthodes décrites plus haut, les essais décrits ci-apres ne
permettent pas a I'éprouvette mise en contact avec I’eau de changer de volume. Le principe
consiste a bloque le piston de I'cedometre sur le bati afin d’empécher la déformation de
I’échantillon ; la contrainte de gonflement étant mesurée a I'aide d’'un capteur de force
intercalé entre la cellule et le bati.
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b1/ Méthode du D.T.U.11.1 (France)

Le principe de cette méthode est de reconsolider I'éprouvette sous une contrainte égale
a celle du poids des terres, puis amener a la contrainte de service ; la contrainte de service
étant celle que va subir le sol une fois le projet réalisé. C’est a partir de cette contrainte qu’on
mesure la pression de gonflement. Apres stabilisation, on humidifie I'éprouvette en
empéchant le gonflement par chargement au fur et a mesure jusqu’a la nouvelle stabilisation
(figure 1.27). La pression de gonflement est donnée par la différence entre la pression
obtenue lorsque I'éprouvette ne gonfle plus et la contrainte de service.
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Figure 1.27 La méthode D.T.U.11.1.

b2/ Norme ASTM D-4546-90 (méthode C)

En plus des méthodes A et B de la norme ASTM décrites ci-avant qui permettent a
I'éprouvette de gonfler, cette norme propose une troisieme procédure ou I'éprouvette est
empéchée de gonfler. Une contrainte initiale lui est appliquée. Cette contrainte est prise égale
soit au poids des terres, soit a la pression de gonflement estimée par ailleurs. La lecture
initiale est effectuée apres 5 minutes, puis I'éprouvette est humidifiée. Le gonflement est
empéché par application de faible charge. Les déformations maximales tolérées entre deux
paliers de chargement consécutifs doivent étre comprises entre 0,005 mm et 0,01 mm. Une
fois le gonflement stabilisé, un cycle de chargement-déchargement selon le chemin
cedométrique (norme ASTM-D-2435-90) est appliqué. La pression de gonflement
correspond au point d’intersection de I'horizontale correspondant a I'indice des vides du
point de courbure maximal et de la tangente a la courbe de consolidation (figure 1.28).
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Figure 1.28 ASTM D-4546-90 (1985) Méthode C : Gonflement a volume constant a partir du
poids des terres.

b3/ Procédures du LCPC (France)

Le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (France) propose deux méthodes pour
mesurer les parametres de gonflement des sols : la premiere avec variation de volume, la
seconde sans variation de volume :

e Méthode du LCPC avec variation de volume : elle comporte deux variantes pour
mesurer les parametres de gonflement des sols avec variation de volume (figure 1.29):

— si la contrainte de service os est inférieure au poids des terres ovo (os < ovo), la
variante adoptée consiste a charger I'éprouvette avec un taux de chargement de 0.2
jusqu’a ce qu’elle retrouve sa hauteur initiale, puis la laisser gonfler par hydratation.
Une fois I'amplitude du gonflement maximale atteinte, I'éprouvette est déchargée par
palier régulier. La pression de gonflement est déterminée par extrapolation ;

— sila contrainte de service os est supérieure au poids des terres, la variante adoptée
consiste a charger I'éprouvette toujours avec le taux de 0.2 jusqu’a ce qu’elle retrouve
sa hauteur initiale, puis la laisser gonfler par hydratation. Une fois I'amplitude du
gonflement maximale atteinte, I'éprouvette est chargée pour la remettre aux
dimensions qu’elle avait sous la contrainte ovo. La pression de gonflement est la
contrainte qui permet ce retour ;

e Méthode du LCPC sans variation de volume: dans laquelle I'éprouvette est
humidifiée en bloquant son gonflement par application des charges verticales. Une fois la
contrainte maximale atteinte, I'éprouvette est déchargée pour la remettre sous le poids des
termes Ovo en respectant au moins trois valeurs intermédiaires de maniere a diviser le

chemin de chargement en quatre paliers égaux. La pression de gonflement est donnée par la
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contrainte appliquée a I'éprouvette lorsque cette derniere ne présente plus de tendance au

gonflement (figure 1.30).
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Figure 1.30 Méthode L.C.P.C sans variation de volume.
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1.4.2.3 Comparaison des différentes procédures d’essais

Hormis l'essai d’'Huder-Amberg qui semble convenir beaucoup plus aux sols rocheux,
trois techniques (essai de gonflement libre, essais de gonflement en paralléle, essai a volume
constant) peuvent étre mises en ceuvre pour déterminer la pression et 'amplitude de
gonflement des sols fins. Cependant, méme avec ces techniques, les valeurs trouvées peuvent
varier dans une assez grande échelle. La méthode de gonflement libre est treés lente
(plusieurs semaines). La mesure du gonflement a volume constant est délicate a mettre en
ceuvre et demande un appareillage particulier permettant un contréle précis de la
déformation de I’échantillon (déformation presque nulle). Mais, elle semble étre la plus
avantageuse car 'essai peut se faire sur un seul échantillon et elle est rapide (quelques
jours). Cependant, la méthode de gonflement sous charges constantes, bien qu’elle nécessite
plusieurs échantillons identiques qui sont difficiles a réaliser, est plus rapide, car elle ne
nécessite aucune augmentation de la charge exercée sur les échantillons et permet de définir
la pression de gonflement apres avoir obtenu I'équilibre sur chacun d’entre eux.

D’apres Vincent et al. (2006), selon les comparaisons réalisées par Gilchrist (1963),
Brackley (1975), Sridharan et al., (1986), Abduljauwad & Al-Sulaimani (1993) et Guiras-
Skandaji (1996), la méthode de gonflement libre donne toujours des valeurs de la pression
de gonflement plus élevées que les autres, pouvant aller jusqu’au double de celles des autres
méthodes. La méthode de gonflement sous charges constantes donne des valeurs plus faibles
et la méthode a volume constant donne des valeurs moyennes qui se situent entre les deux
méthodes précédentes.

L’étude faite par Sridharan et al. (1986) a par ailleurs montré qu’a partir de modes
opératoires combinés, on peut obtenir des valeurs encore différentes de pression de
gonflement. Par exemple, si on réalise un essai a volume constant avec déchargement par
paliers successifs suivi d'un essai de gonflement libre avec rechargement, la pression de
gonflement obtenue est alors inférieure a la pression de gonflement donnée par la seule
meéthode du gonflement libre. On se rend compte de I'importance énorme du chemin de

contraintes suivi au cours du gonflement (la pression de gonflement 0gn’est donc pas une

grandeur intrinseque au matériau mais dépend fortement du chemin de chargement).

En comparant les déformations de gonflement mesurées in-situ et celles déterminées
avec les différentes procédures expérimentales, il semble que les valeurs de la pression de
gonflement estimées a volume constant soient les plus proches de celles effectivement
constatées sur le terrain (Erol et al, 1987), soient donc les plus pertinentes. Khaddaj (1992)
arrive aux mémes conclusions et préconise l'utilisation systématique de la méthode a
volume constant, d’'une part, pour éviter les hétérogénéités inhérentes a l'utilisation de
différents échantillons (essais en parallele) et, d’autre part, pour limiter les problémes de
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mesure, dus notamment aux frottements parasites survenant a l'intérieur des cedometres

lors d’essais a gonflement libre (Bultel, 2001).
1.4.3 Parametres affectant le gonflement

1.4.3.1 Influence de la teneur en eau initiale

Plusieurs chercheurs ont étudié l'influence de la teneur en eau sur le taux de
gonflement. Certains insistent sur le fait que la pression de gonflement est d’autant plus
importante que la teneur en eau est faible et que 'amplitude de gonflement maximale est
obtenue pour une teneur en eau W = Wopt — 2 % (Guiras,1996). D’autres pensent que la
teneur en eau initiale détermine la structure initiale du sol. Par conséquent, des échantillons
a la méme teneur en eau initiale aboutissent a la méme variation de volume
indépendamment du chemin de contrainte suivi, alors qu’une faible différence de teneur en
eau de 0,5% a 1% donne des variations de volume différentes pour le méme chemin de
contrainte suivi (Barden et al, 1969). Edil et Alanazy , cité par Guiras (1996), trouvent que la
teneur en eau initiale des échantillons compactés a la méme densité seche a une influence
considérable sur les parameétres de gonflement, les pressions latérale et verticale de
gonflement augmentent lorsque la teneur en eau diminue (figure 1.31).
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Figure 1.31 Effet de la teneur en eau initiale sur le gonflement (Edil et Alanazy, 1992).

1.4.3.2 Influence de la densité séche

Tous les auteurs indiquent que les parametres du gonflement sont proportionnels a la
densité seche du sol. La pression de gonflement et I'amplitude de gonflement augmentent

pour des densités seches importantes quelle que soit la condition d’essai.
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Shridharan et al, (1987) ont mené 32 essais de gonflement a volume constant avec
quatre teneurs en eau et différentes densités seches initiales. Les résultats sont regroupés
sur la figure 1.32. On peut observer sur cette figure que la pression de gonflement croit
progressivement avec 'augmentation de la densité seche initiale. Ces résultats semblent étre
confirmés par Biarez et al. (1990).
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Figure 1.32 Variation de la pression de gonflement avec la densité seche initiale (Guiras,
1996).

1.4.3.3 Influence du fluide hydratant

L’influence du fluide hydratant sur les parametres du gonflement s’exerce par le type
d’'ions présents dans le fluide hydratant. L’hydratation avec de l'eau pure donne un
gonflement plus important tandis que I'hydrations avec une eau déminéralisée conduit a
surestimer l'activité de gonflement et a sous-estimer son taux de gonflement (Didier, 1973).
Bouroukba et al. (2001) ont montré I'efficacité de diverses solutions salines pour réduire le
gonflement d’un sol avec des concentrations différentes.

1.4.3.4 Influence du mode de compactage (cas des sols compactés)

Edil et Alanazy, cité par Guiras (1996), ont étudié I'influence du mode de compactage
(statique et par malaxage) sur les pressions latérale et verticale d'un échantillon de sol
compacté. Les résultats obtenus montrent que les parametres mesurés sont beaucoup plus
importants pour le cas du compactage statique que celui par malaxage. Ce résultat semble
di au fait que le compactage statique donne une structure orientée en paralléle beaucoup
plus marquée que le compactage par malaxage et donc aboutit a un gonflement plus
important.
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1.4.3.5 Influence de la succion (cas des sols non saturés)

La vitesse d’absorption d’eau dépend essentiellement de la succion et de la
perméabilité du sol. Ces deux parametres dépendent a leur tour de la densité seche initiale
et de la teneur en eau initiale. En conséquence, la pression et I'amplitude de gonflement
dépendent de la succion initiale du sol et de sa perméabilité.

1.4.4 Aspect tridimensionnel du gonflement

Al'évidence et parce qu'il intéresse le massif de sol dans sa masse, le gonflement est un
mécanisme tridimensionnel. La pratique courante des essais a 'cedometre dissimule cet
aspect du phénomene. Il n’existe, a 'heure actuelle, que des résultats partiels sur I'aspect
tridimensionnel du gonflement des matériaux intacts et quelques résultats pour les
matériaux compactés (Bultel, 2001). Deux techniques expérimentales peuvent étre
utilisées : I'essai a I'cedometre « Ko » et I'essai a I'appareil triaxial.

1.4.4.1 Essai a 'cedometre « Ko »

Komornik et Zeitlen (1965) ont étudié la pression latérale développée pendant la
saturation en condition cedométrique d’une argile gonflante compactée. L'cedomeétre « Ko »
permet de suivre I'évolution du chemin de contraintes totales pendant le gonflement. Sous
fortes charges axiales, 'imbibition provoque soit un faible gonflement, soit I'effondrement
du sol compacté ou un faible gonflement et le déviateur q = ov - on reste positif (la contrainte
radiale reste inférieure a la contrainte verticale, ov > on). Par contre, sous faible charge axiale,
la déformation de gonflement est forte et q devient négatif (la contrainte radiale dépasse la
contrainte verticale ov < on). Dans ce cas, le gonflement sous charge axiale constante
provoque la rupture en extension de l'argile compactée (Serratrice et al., 1996).

Ofer (1983) a présenté un appareillage cedométrique modifié proche de celui de
Komornik et Zeitlen (1965) qui permet de connaitre la pression latérale de gonflement d'un
sol lors de sa saturation. Cette cellule posséde une membrane latérale instrumentée qui
permet d’enregistrer latéralement les pressions exercées par le sol. Il a pu, grace a cet essai,
montrer 'influence des différents facteurs tels que la masse volumique seche de I'échantillon

ou la contrainte verticale qui lui est exercée.

De nombreux auteurs ont insisté sur I'importance de la contrainte verticale appliquée
sur la valeur de la pression de gonflement latérale mesurée (Katti et al.,, 1984 ; Edil et al,,
1992). En effet, il semble que plus la contrainte exercée sur I'échantillon est importante, plus
la pression latérale développée par celui-ci est forte. Cependant Joshi et Katti (1980) ont
différencié deux zones importantes lors du développement de la pression de gonflement
latérale, selon que la contrainte verticale exercée est supérieure ou inférieure a la pression
de gonflement:
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e si0<ov<og lapressionlatérale exercée sur les parois de I'cedomeétre par I’échantillon
peut étre tres importante et augmente fortement avec I’laugmentation de ov;

e siov> og il n’y a pas d’augmentation de la pression latérale lors de la saturation de
I’échantillon mais au contraire apparition d’'un tassement vertical. On se ramene alors
au cadre cedométrique avec des courbes on / ov cedométriques classiques.

Il convient d'insister sur le fait que la méthodologie d’essai n’est pas indifférente puisque 'on
remarque que les essais a volume constant donnent des contraintes horizontales beaucoup
plus fortes que les essais a contrainte verticale constante. Le probleme le plus important
reste a savoir si 'on peut considérer la pression de gonflement comme un phénomene
isotrope ou non (Bultel, 2001).

Katti et al (1984) ont étudié, sur différents échantillons compactés de grandes dimensions,
la contrainte latérale exercée sur les parois d’'un cedometre lors de la saturation du sol. Cette
pression de gonflement latérale passe d’abord par un pic trés marqué avant de chuter jusqu’a
une valeur de palier. Ce palier correspond approximativement a la pression de gonflement
verticale (Chen, 1975). Différents facteurs influent sur cette pression latérale : la masse
volumique seche du matériau, le degré de saturation initial, ainsi que la surcharge verticale
exercée. Les relations entre la masse volumique seche et les pressions de gonflement
horizontales et verticales yd = f(ong) et ya = g(ovg) sont comparables et varient de maniére
analogue (Bultel, 2001).

L’étude de I'anisotropie éventuelle de la pression de gonflement effectuée par Kabbaj
(1981) sur une bentonite compactée, montre une forte anisotropie de la contrainte exercée
par le sol pour de faibles degrés de saturation. Cette anisotropie s’annule progressivement
lorsque l'on se rapproche de la saturation totale de I’échantillon. L’auteur conclut que la
pression de gonflement d’'un sol n’est pas anisotrope. Selon ses observations, la saturation
du sol permet le réarrangement progressif des particules argileuses ; celles-ci présentent
toujours une nouvelle anisotropie structurelle en fin d’essai avec une direction privilégiée
des feuillets argileux perpendiculairement a la charge. Kabbaj a également formulé
I'hypothese que I'anisotropie structurelle de la bentonite (comme de tous les sols argileux)
exerce une influence sur ses caractéristiques de gonflement. Cependant, lors d’une
humidification sous charge, la structure interne du matériau se modifie en entrainant une
diminution de l'anisotropie de ces caractéristiques. Il a insisté cependant sur l'anisotropie
trés forte du gonflement sous faibles charges et sur I'importance des risques que peut
présenter l'utilisation des matériaux gonflants compactés dans des projets de génie civil.

Shanker et al. (1987) (cité par Bultel, 2001), dans une étude générale du comportement
anisotrope des sols gonflants, ont conclu a l'isotropie de ce type de sol en se basant
uniquement sur les déformations volumiques de gonflement mesurées en fonction du mode
de drainage utilisé (1, 2 ou 3 axes de drainage).
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1.4.4.2 Essai a I'appareil triaxial

Kassif et Baker (1969) ont vérifié que les résultats expérimentaux obtenus par
Komornik (1965) s’accordaient bien avec les relations de Skempton et Bishop (1954) sur les
contraintes uniaxiales et triaxiales. Ils ont en particulier montré que le rapport des
contraintes axiale et radiale est compris entre 0,8 et 1,1 et que la valeur moyenne vaut
quasiment 1, ce qui correspond a une pression de gonflement isotrope.

Dakshanamurthy (1979), cité par Bultel (2001), a étudié le comportement d’une argile
compactée susceptible de gonfler dans les trois directions a partir d’'un chemin de
contraintes donné. Il a montré que, quel que soit le chemin de contraintes suivi, il y a une
relation unique entre la déformation volumique &vol et la contrainte moyenne p. D’autre part,
il a constaté que les déformations de gonflement sont anisotropes méme pour un chemin de
contraintes isotrope.

Tisot et al. (1983) ont comparé, sur une bentonite compactée, les différentes méthodes
d’essais a 'cedometre et a 'appareil triaxial. Pour I'essai de gonflement libre, les résultats
cedométriques sont fortement supérieurs aux résultats triaxiaux, peut-étre en raison des
frottements latéraux le long de 'cedomeétre. Toutes les méthodes a 'appareil triaxial donnent
une contrainte moyenne comparable. Pour I'essai a volume constant, on constate que la
pression de gonflement cedométrique et la pression de gonflement verticale au triaxial sont

comparables et que la pression de gonflement est anisotrope, le rapport 6n / 0y dépendent

des caractéristiques initiales du matériau (Y4, W). Compte tenu de la rapidité de I'essai a
volume constant, il est préconisé d’utiliser ce mode opératoire avec I'appareil triaxial afin de
connaitre aussi la pression de gonflement radiale, sachant que les mémes résultats sont
obtenus a I'cedometre en termes de pression de gonflement.

Johnson (1989), cité par Bultel (2001), a constaté, sur des essais a volume constant sur
des échantillons intacts, que la pression de gonflement est a priori isotrope, méme si le
matériau avait une structure anisotrope. Ceci est en accord avec la relation possible entre la
pression de gonflement et la succion initiale.

1.5 RETRAIT DES SOLS GONFLANTS

Le retrait consiste en une diminution du volume du sol due a I'évaporation de 'eau
présente dans ses pores. L’asséchement progressif du sol provoque des tensions capillaires
et la formation de ménisques autour des particules du sol. Les tensions capillaires sont a
I'origine de contraintes de cisaillement. Parallelement, la résistance a la traction du sol
augmente. La teneur en eau pour laquelle le retrait cesse correspond a la limite de retrait
(Nowamooz, 2007). Pendant le drainage d’un sol on peut observer trois phases successives
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(Schubert, 1982). Dans la premiére phase, (figure 1.33-a) le sol est saturé. La deuxiéme phase
(phase transitionnelle) le sol commence a se désaturé et 'air entre dans les pores (figure
1.33-b). Dans la derniére phase le sol est presque a I'état sec et ne perde plus de volume
(figure 1.33-c).

eau interstitielle

air interstitiel
a) b) C)
Figure 1.33 Différentes phases du retrait (Schubert, 1982).

Le déroulement du retrait peut étre décrit en trois phases, en fonction de la diminution
du volume d’eau et de sol : retrait normal, retrait résiduel et absence de retrait qui sont
montrés sur la courbe de retrait (Figure 1.34) (Haines 1923 ; Sposito 1973 ; Mc Garry &
Daniells, 1987 ; Coughlan et al., 1991 ; Kim et al., 1992 ; Tripathy et al., 2002). (Cité par
Nowamooz 2007)

- Retrait normal : La diminution de la teneur en eau est compensée par une diminution
du volume des vides. Cette variation se fait dans le domaine saturé. Au début du processus
de séchage, le départ de lI'eau contenue dans les macropores conduit a la création d'une
interface air-eau dans les vides a la surface du sol. Cette interface déclenche instantanément
une différence de pression dans I'eau contenue dans les pores (la pression capillaire qui est
l'inverse de la succion en géotechnique) qui conduit a un transfert d'eau de l'intérieur vers
la surface du sol. Ce transfert correspond au début du mécanisme de séchage dans le sol.
Tant que la pression dans le liquide est supérieure a la résistance qu'opposent les particules
du sol a leur rapprochement, le sol se déforme. Au début, la variation du volume des vides
crée par la dessication est proportionnelle a la quantité d'eau extraite et on observe une
droite paralléle a la droite de saturation.

- Retrait résiduel : La quantité d'eau expulsée conduit a un moment donné a une
pénétration de I'air dans la porosité. Ce moment correspond au point d'inflexion de la courbe
de retrait et a ce que 1'on appelle le point d'entrée d'air dans le sol. A partir de ce point, la
résistance exercée par les particules entre elles devient suffisamment élevée pour que le sol
ne se déforme plus de maniere significative. L'eau contenue dans la porosité n'est plus
continue mais a tendance a se localiser aux points de contacts entre les grains solides.
Lorsque la teneur en eau continue a décroitre, la diminution du volume (ou retrait) se
poursuit mais de maniere non linéaire. Les particules argileuses se réorganise avec, dans
certains cas, flexion des particules, mais avec une amplitude de plus en plus faible sans étre
proportionnelle a la variation de teneur en eau, jusqu'a atteindre une variation de volume
nulle.
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- L’absence de retrait : Les points de contact entre particules sont maximums et le
volume du sol ne varie plus malgré le départ d'eau. A partir de ce point, le sol présente
souvent des fissures et des fentes de dessication.

Le retrait évolue de maniére linéaire jusqu’a une teneur en eau définie comme la limite
de retrait (WR). A partir de cette limite, le sol ne présente plus de variation géométrique
notable au cours de sa dessiccation. Par définition la limite de retrait est l'intersection de
deux segments présentant le retrait normal et I'absence de retrait. Le coefficient de retrait
(Ir) est égal a la pente de la droite dans le domaine quasi saturé (figure 1.34).

Volume
Limite de liquidite , *
+—p/
Z
Limite de .plas.tlcne / Retrait structural
Limite de retrait
Pas de ¢ ’
retrait /
Ret;?)i;g:nrl s — T - - Normal
- Résiduel
Phase de retrait
I | >

Teneur en eau (%)
Figure 1.34 Courbe de retrait classique.

Dans les sols naturellement structurés, il y a aussi une quatrieme phase appelée retrait
structural (figure 1.34). Le volume d’eau perdu est supérieur a la diminution du volume de
sol (Yule & Richie, 1990). Les sols restructurés n’ont pas cette étape (Bronswijk, 1988). Pour
les sols gonflants, les variations de volume continuent méme pour les teneurs en eau

inférieures a celles de limite de retrait (figure 1.34).

Différents types d’essais de dessiccation (Philipponnat 1991, Biarez et al. 1988, AFNOR
XP P94-060 parties 1 et 2) sont réalisés pour caractériser la déformation ou le retrait des
sols argileux. Toutefois, ces essais ne conduisent pas toujours aux mémes caractéristiques.
En outre, certains essais tendent a disparaitre, en raison de problémes pratiques posés par
leur mise en ceuvre (par exemple, I'utilisation de produits dangereux comme le mercure)
(Nowamooz, 2007).
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1.6 COMPORTEMENT HYDROMECANIQUE DES SOLS GONFLANTS

1.6.1 Cas des sols gonflants saturés

La compressibilité d'un matériau argileux est extrémement dépendante du type
d'argile qu'il contient, par exemple, la kaolinite est moins compressible que la
montmorillonite. De méme, les parametres physico-chimiques ont un rdle important : une
montmorillonite calcique est moins compressible qu'une montmorillonite sodique. Olson &
Mesri (1971) et Sridharan & Venkatappa Rao (1973) ont montré l'existence de deux
phénomenes déterminant la compressibilité d'une argile a 1'état saturé. Il existe un
mécanisme contro6lé par les résistances au cisaillement entre les différents feuillets, que I'on
qualifiera de modele mécanique, et un mécanisme physico-chimique ou le comportement est
gouverné par les forces électrochimiques. Les argiles de type kaolinite sont plutét
gouvernées par les phénomenes mécaniques tandis que les montmorillonites sont régies par
les aspects physico-chimiques, ce qui explique que la compressibilité d'une smectite sodique
difféere de celle d'une smectite calcique.

Le role des phénomenes physico-chimiques sur la compressibilité semble étre limité a
une certaine gamme de contrainte. Marcial et al. (2001) ont réalisé deux essais de
compression cedométrique sur deux types de montmorillonite sodique et calcique. Leurs
résultats (figure 1.35) montrent qu'au-dela d’une contrainte effective d’environ 2 000 kPa,
les indices de compression des deux montmorillonites deviennent égaux. Les auteurs de
cette étude expliquent ce résultat par le fait que sous de faibles contraintes, la double couche
peut se développer avec une prédominance des phénomeénes physico-chimiques, tandis que
sous de fortes contraintes, la double couche disparait.
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Figure 1.35 Classification d’un sol gonflant (McKeen, 1992).
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1.6.2 Cas des sols gonflants non saturés

La plupart des résultats disponibles dans la littérature sur le comportement des sols
gonflants non saturés s'accordent sur le fait que la pente de déchargement, x, pourrait étre
considérée comme étant indépendante de la succion (Alonso et al., 1990). Certains auteurs
notent cependant une augmentation de x, (Vicol, 1990 ; Cui et al., 1996 ; Rampino et al,
2000), ou sa diminution (Futai et al., 2002) avec la succion. Néanmoins, le comportement
élastique des sols non saturés n'a fait I'objet que de rares études spécifiques (Wheeler 1997;
Di Mariano et al,, 2002).

Dans le cas des sols non saturés la notion de pression de préconsolidation doit étre
précisée. En effet, la pression de préconsolidation correspond, par définition, a la plus grande
pression que le matériau a connue au cours de son histoire. Cette définition ne s'applique
plus ici et, afin de lever la confusion entre la pression maximale réellement connue par le sol
et I'influence de la succion sur ce parametre. La pression po(s) augmente avec la succion, ce
point ayant été mis en évidence par de nombreux auteurs (Alonso et al., 1987 et 1990).

Cuisinier & Masrouri (2005) ont étudié le comportement hydromécanique d'un sol
gonflant (mélange de 40% d’un limon et de 60% de bentonite) soumis a des succions
différentes comprise entre 0 et 287,9 MPa sous une faible contrainte verticale constante (10

kPa) en chargement/déchargement (figure 1.36).
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Figure 1.36 Courbes de compressibilité aux différentes succions imposées d'un mélange
de bentonite/limon (Cuisinier & Masrouri, 2005).
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1.7 CONSEQUENCES DU GONFLEMENT SUR LA STABILITE DES OUVRAGES

Aux Etats-Unis, dés les années 1990, suite a des sinistres importants liées a la
sécheresse, dont le colit annuel a été estimé a deux milliards de dollars (Source NRCS,
Naturel Ressources Conservation Service, U.S. Department of Agriculture). Il en ressort que
les dégradations liées a la sécheresse viennent de l'absence d'une reconnaissance
géotechnique des terrains associée a des défauts de construction. En France, les sinistres sur
habitations consécutifs au retrait-gonflement des argiles ont été reconnus en état de
catastrophe naturelle et indemnisés au titre du régime des catastrophes naturelles de la loi
de 1982. Le montant des indemnisations entre 1990, 2003 et 2008 a été évalué a environ 3,3
milliards d’euros, ce qui en fait la deuxieme cause d’'indemnisation apres les inondations
(Chrétien, 2010).

Les sols expansifs causent des dégats aux structures civiles et aux chaussées. Les
dégradations causées par le gonflement du sol sont plus spectaculaires que celles de tout
autre risque naturel tel que le tremblement de terre et I'inondation (Jones et Holtz, 1973).

Les désordres causés par le gonflement du sol sont amplifiés lorsque I’expansion est
différentielle. L’analyse pathologique des désordres occasionnés par le gonflement du sol
atteste que ces derniers sont dus a la température, a I’humidité, a I'évaporation, au degré de
saturation, a la distribution irréguliere de I'’eau dans le sol et a 'hétérogénéité structurelle
du sol (Nelson et al., 1992).

Une étude menée par Fondasol (2009) sur les trois régions Midi-Pyrénées, PACA et
Bourgogne montre que les batiments légers de type RDC, R+1 et R+1 partiel représentent
entre 76% et 93% des maisons sinistrées.

D’apres Mouroux et al. (1988), en gonflement ou en tassement, la déformation d’un sol
d’assise de fondation, en fonction principalement de la rigidité de la structure supportée,
peut prendre deux aspects : déformation par flexion, ou déformation par cisaillement (figure
1.37). En effet, les différences de mouvements le long du périmetre de la construction
conduisent a des moments fléchissant parasites dans les fondations, qui ameneront eux-
mémes des contraintes de cisaillement dans la structure aboutissant a sa fissuration. La
forme que prendra la fissuration résultante differera principalement suivant le mode de
fondation de I'habitation et évoluera avec le temps. Les figure 1.38a a 1.38c présentent des
exemples d’action de gonflement ou de tassement différentiel sur un batiment de plain-pied
(en I'absence de précautions constructives vis-a-vis du retrait gonflement des sols), selon les
quatre types de fondations les plus préconisées (Mouroux et al., 1988).
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Figure 1.37 Formes et directions des fissurations (Mouroux et al., 1988).
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a : Formes et direction des fissures pour des semelles filantes continues sous murs porteurs.
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Figure 1.38 Formes de dégdts sur des bdtiments reposant sur des sols gonflants (Mouroux
etal, 1988).
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L’utilisation des sols expansifs dans leur état naturel comme matériaux de remblais ou
de couches de forme routiéres ou comme support de fondation des ouvrages géotechniques
ne peut étre envisagé. Cependant, leur emploi peut étre décidé sur la base d'un traitement
spécifique a la chaux et/ou aux liants hydrauliques (LCPC-SETRA, 2000a). La figure 1.39
représente les stades successifs d’évolution d’'une route construite sur des sols argileux
soumis a des phénomenes de retrait et gonflement (a). La sécheresse produit un retrait du
sol a partir des accotements, vers le centre de la chaussée. La surface du terrain se fissure et
le retrait du sol sous la chaussée peut aussi créer des fissures dans le revétement (b). A la
saison des pluies suivante, le sol se réhumidifié et re-gonfle, mais il devient plus mou et le
trafic peut déformer et fissurer encore plus la chaussée (c). La sécheresse suivante réactive
tassement et fissures, ce qui dégrade progressivement la route (d). Ce processus se produit
dans les régions argileuses de beaucoup de pays, notamment en Afrique (Magnan, 2013)

Revétement imperméable

Massif de fondation argileux

a. Profil théorique initial (argile 3 teneur en eau initiale, moyenne)

Evapoaration ‘
Rewvétement fissuré sur les boeds

b. Période de sécheresse : tassement et fissuration des zones asséchées. Le sol durcit.

Effet du trafic

Pluics

bbb

EEERERR!

-

Zone protégée
{tencur en cau constante)

c. Période de pluies : gonflement, disparition des fissures, le sol ramellit, la circulation crée
des orniéres et des fissures dans la chaussée

Figure 1.39 Mécanisme d’évolution d’une route sur sol argileux gonflant (Magnan, 2013).
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Figure 1.39 Mécanisme d’évolution d’une route sur sol argileux gonflant (Magnan, 2013).

1.8 CONCLUSION

Cette synthese, qui n’est pas exhaustive, montre le grand nombre de méthodes et
expérimentales d’identification des sols gonflants. Ces méthodes permettent d’estimer le
gonflement des sols de fagon indirecte, en utilisant les essais de laboratoire les plus simples
et des relations empiriques élémentaires. Le plus souvent, ces méthodes restent grossieres
et différencient seulement les sols a fort potentiel de gonflement des sols a faible potentiel
de gonflement. Les relations sont, en général, déterminées a partir d’échantillons remaniés
dont le comportement n’est pas identique a celui du matériau dans son état naturel. De plus,
il semble que les lois mathématiques citées, qui sont certes significatives quand elles sont
appliquées a un grand nombre de sols tres différents minéralogiquement et
granulométriquement, doivent étre utilisées avec beaucoup de précautions sur des sols de
natures voisines.

L'évolution des procédures d'essais de gonflement a surtout été guidée par des
objectifs pratiques, conditionnés par les problémes posés et la nécessité d’aboutir sans trop
de mal a une caractérisation des matériaux gonflants. Les méthodes indirectes de
caractérisation inspirées des essais d'identification des matériaux sont tres utiles a
I’évaluation du potentiel de gonflement, mais ne peuvent pas remplacer les essais de
laboratoire vis-a-vis de la détermination des parameétres de gonflement, la pression de
gonflement et la déformation de gonflement.

D'un point de vue expérimental, il parait raisonnable de retenir I'cedometre classique
recommandé par les normes ou l'cedometre modifié «Ko» qui permet d'étudier le
comportement tridimensionnel des sols de facon simplifiée. Dans tous les cas, il parait
prétentieux de pouvoir caractériser véritablement le comportement réel d'un sol gonflant
mais les recommandations générales pour l'étude du gonflement en laboratoire
(prélévement, identification, procédure d’essai) doivent étre respectées autant que possible
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pour assurer des résultats et des informations fiables sur le comportement déterminé
expérimentalement. Il faut noter que toutes ces procédures d’essai a I'cedometre classique
ne permettent que I'évaluation des parameétres du gonflement unidimensionnel, alors qu’en
réalité la mesure est tres influencée par le jeu radial de I’échantillon dont il faut le réduire le
maximum possible.

La maitrise du phénomene de gonflement demande de grandes connaissances afin de

minimiser les dégats occasionnés par ce phénomene sur les différents ouvrages construits
en formations argileuses.
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2¢Me Partie

Etude expérimentale

Cette étude expérimentale a pour but de caractériser le
comportement des sols situés dans la commune de
Sidi-Hadjrés et de déterminer les paramétres
physiques et mécaniques qui jouent un role dans la
variation de leur volume. Cette caractérisation a été
faite au moyen d'essais d'identification classiques et
d'essais mécaniques (essais de compressibilité et de
consolidation cedométriques, essais de fluage, essais
de cisaillement direct, essais de compactage, essais de
portance, essais ultrasoniques, essais de gonflement a
I'cedometre et essais de dessiccation). Elle vise a établir
un modeéle de prévision du mouvement du sol
consécutif a une modification hydrique du site.



CHAPITRE DEUX

LE SITE DE SIDI HADJRES
(WILAYA DE M’SILA)

2.1 INTRODUCTION

La wilaya de M'sila connait de nos jours une urbanisation croissante dictée par une
démographie galopante, d'ou son extension vers des terrains vierges souvent moins
favorables que ceux déja urbanisés. Cette wilaya est située dans une zone a climat semi-aride
caractérisée par de faibles taux de précipitations et une variation significative de la
température entre I'hiver et I'été (hiver froid et humide et été chaud et sec). La figure 2.1
présente la météorologie typique (relevés mensuels de la température et précipitations) de
la wilaya de M’sila. La figure 2.2 présente les relevés mensuels effectifs de température et
des précipitations effectués dans cette wilaya a des périodes différentes au cours du siecle
dernier. On notera une bonne concordance entre les valeurs mesurées sur place et des
valeurs calculées par recoupement de plusieurs mesures. La géologie de cette zone
comprend des formations argileuses caractérisées par un fort changement de volume
lorsque les conditions de leur équilibre sont modifiées (phénomenes climatiques naturels
dus a une période de sécheresse prolongée, activité humaine par modification du niveau des
eaux souterraines due a un pompage excessif). Des désordres importants y apparaissent
fréquemment dans les infrastructures routieres et autoroutieres, dans les voiries et réseaux
divers, ainsi que dans les constructions civiles et industrielles de faible hauteur, édifiées
notamment dans le triangle formé par les villes de M'sila, Bou Saada et Sidi Aissa. La figure
2.3 montre les lieux ou les formations argileuses sont potentiellement gonflantes dans la
wilaya de M’sila. Les figures 2.4 et 2.5 montrent des photos présentant 'ampleur des
dommages typiques occasionnés aux constructions situées a ces endroits a cause du
gonflement du sol.
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Figure 2.1 Météorologie typique de la wilaya de M’sila (données acquises en 2014 sur

le site météorologique de I'Algérie).
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Figure 2.2a Relevé mensuel de température dans la wilaya de M’sila pour la période

1922 -1982 (Kaabache, 1990 - cité par Khemissa et al., 2014).
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Figure 2.2b Relevé pluviométrique mensuel dans la wilaya de M’sila pour la période
1922 - 1982 (Kaabache, 1990 - cité par Khemissa et al., 2014)

Figure 2.3 Localisation des formations argileuses dans la wilaya de M’sila.
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Figure 2.4 Désordres provoqué par la variation
volumique du sol de fondation site de Sidi-Aissa

a), b) et c) fissuration dans les murs en magonnerie,

d) soulévement et rupture du carrelage,

e) ouverture du joint de dilatation, f) détachement de mur
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Figure 2.5 Désordres provoqué par la
variation volumique du sol de fondation site
de Sidi-Hadjrés

a), b) et c) fissuration dans les murs en
magonnerie,

d) ouverture du joint de dilatation.



2.2 LOCALISATION DU SITE

La commune de Sidi Hadjres est située sur la route nationale RN40 a 50 km a I'ouest de
la ville de M'sila (figure 2.6). L'extension du site urbain de cette commune vers des zones a
risque comporte la construction des nouveaux sieges de I’Assemblée Populaire Communale
(APC), la Garde Communale (GC) et un centre culturel (CC). Ce site est situé sur un terrain
plus au moins plat, dont le choix a été motivé notamment en raison de la disponibilité d'un
nombre suffisant de carottes permettant de réaliser le programme expérimental défini.
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Figure 2.6 Localisation du site Sidi Hadjres (wilaya de M’sila).

2.3 PROFILS GEOTECHNIQUES

Le prélevement des échantillons a été effectué a partir de quatre sondages au moyen
d’un carottier a piston stationnaire de 100 mm de diametre pour les échantillons intacts et
au moyen de la pelle mécanique pour les échantillons remaniés allant jusqu’a 3 m de
profondeur.

L’examen visuel des carottes prélevées et I'analyse de leurs propriétés physiques a
permis d’établir une coupe géotechnique dans laquelle on rencontre a partir de la surface
une crofite de terre végétale de 40 cm d’épaisseur surmontant une épaisse couche d’argile
marneuse plus ou moins altérée en profondeur avec des passages de gypse. Les sondages
effectués sur le site n’ont pas indiqué la présence de nappe phréatique. La figure 2.7 présente
les quatre coupes des sondages effectués.
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Figure 2.7 Coupes des sondages effectués sur le site de Sidi Hadjres (wilaya de M’sila).
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CHAPITRE TROIS

PROGRAMME EXPERIMENTAL
ET PROCEDURES D'ESSAIS

3.1 INTRODUCTION

Ce chapitre présente le programme d’essais d’'identification et d’essais de
caractérisation réalisés, suivi d'une description sommaire des procédures expérimentales
correspondantes en vigueur en Algérie et des parameétres d’interprétation des propriétés
physico-chimiques et mécaniques des échantillons de sol intacts et compactés prélevés sur
le site de Sidi Hadjres décrit dans le chapitre 2. Les méthodes d’interprétation des résultats
d’essais s’inspirent beaucoup des connaissances acquises a travers le monde sur ce type de
sols.

Le tableau 3.1 donne la liste et le nombre d’essais réalisés sur échantillons intacts et
reconstitués par compactage.
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3.2 PROGRAMME EXPERIMENTAL EXECUTE

La figure 3.1 présente la position des éprouvettes soumises aux essais dans les cinq
sondages effectués et la répartition des prises d’essais par éprouvette et par numéro d’essai.

Les éprouvettes soumises aux essais ont été découpées dans les carottes prélevées par
carottage pour l'argile intacte (INT) et dans les échantillons reconstitués par compactage
Proctor normal (OPN) et modifié (OPM) pour I'argile compactée.

Ce programme expérimental a évolué au fur et a mesure que des indications
supplémentaires sur telle ou telle propriété mécanique des sols et son influence sur
'interprétation des résultats d’essais ont été jugé nécessaires non seulement en fonction de
la qualité des informations déja obtenues, mais en fonction aussi de leur qualité.

Tableau 3.1 Liste et nombre d’essais réalisés

Nombre d’essais
Essais Echantillons Echantillons Echantillons
intacts (INT) |compactés a 'OPN|compactés a’'OPM
Analyse granulométrique par 12
tamisage
Essais granulométriques par 5
sédimentométrie
Limites d’Atterberg 10
Valeur au bleu de méthylene 7
Essai de compactage - 3 3
Essai C.B.R immédiat 2 3
Essai C.B.R apres imbibition 2 2
Essai compressibilité 4 2 3
Essais de fluage
oedométriquei 12 12 12
Essais de gonflement (CEBTP) 2 3 3
Essais de gonflement 4 ) )
(AFNOR)
Essai de cisaillement direct 5 4 3
Essais de dessiccation sur 5
échantillon remanié
Essais de dessiccation sur
échantillon intact 2 1 1
Essais ultrasoniques 12 12 12
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Figure 3.1 Position des éprouvettes dans les quatre sondages et répartition des prises d’essais

par éprouvette et par n° d’essai.

3.3 PROCEDURE D'ESSAIS SUIVIE

Les procédures expérimentales suivies dans chaque type d’essai sont décrites en détail
dans la norme spécifique. On se limitera donc ci-apres aux principes et a la définition des

parametres caractéristiques intéressant I'objet de cette these.
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3.3.1 Essais d’identification

[Is comportent les essais d’identification physique, chimique et minéralogique
permettant de déterminer les parametres décrits ci-apres.

3.3.1.1 Parametres d’état

Les parametres d’état comportent :
e Lateneur en eau (w) a été déterminée conformément a la norme algérienne en
vigueur (NA 5209) compatible a la norme francaise (NF P94-050).
e Les poids volumiques humide yn et sec y4 ont été déterminés conformément a la
norme algérienne en vigueur (NA 5210) compatible a la norme francaise (NF P94-053).

3.3.1.2 Analyse granulométrique

L’analyse granulométrique a pour but de déterminer la distribution des particules qui
forment le squelette des sols en vue de leur classification, dont leur teneur en argile
(pourcentage des éléments inférieurs a 2 um). Elle a été effectuée par tamisage a sec apres
lavage au tamis de 0.08 mm et par sédimentométrie, sur les passants a 0.08 mm,
conformément aux normes algériennes en vigueur (NA 5232 et NA 5251) respectivement
qui sont compatibles aux normes francaises (NF P94-041 et NF P94-57) respectivement.

3.3.1.3 Limites d’Atterberg

Les limites de liquidité et de plasticité, dites limites d’Atterberg ou limites de
consistance, sont des parametres géotechniques destinés a identifier les sols, caractériser
leur consistance et permettre de ce fait de les classer, ont été déterminées conformément a
la norme algérienne en vigueur (NA 16213) compatible avec la norme francaise (NF P94-
051).

3.3.1.4 Analyse chimique

L’analyse chimique a pour but de déterminer la composition chimique du sol et
permettre, de ce fait, de déceler d’éventuels éléments agressifs aux ouvrages.

3.3.1.5 Analyse minéralogique

L’analyse minéralogique vise a détermine par rayons X la proportion des éléments
minéraux contenus dans le sol.

3.3.1.6 Valeur au bleu de méthyléne

La valeur au bleu de méthylene constitue un parametre d’identification permettant de
mesurer la surface spécifique des particules solides contenues dans les sols fins et de
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déterminer l'activité de leur fraction argileuse. Cet essai a été réalisé conformément a la
norme algérienne en vigueur (NA 5288) compatible avec la norme francaise (NF P94-068).

3.3.2 Essais de Caractérisation
3.3.2.1 Essai de compactage

Les essais de compactage aux optimums Proctor normal (OPN) et modifié (OPM) visent
a déterminer la teneur en eau optimale Wopt et la densité seche maximale yd max du sol
reconstitué et examiner l'impact de I'énergie de compactage sur les propriétés mécaniques
et, par conséquent, choisir I'énergie qui lui convient le mieux.

Ces essais ont été réalisés conformément a la norme algérienne en vigueur (NA 5262)
compatible avec la norme francaise (NF P94-093).

3.3.2.2 Essai de portance

Les essais de de poingonnement de type CBR ont été réalisés avant imbibition (CBR
immédiat) et apres imbibition (CBR imbibé) d'échantillons de sol afin de connaitre la
capacité portante a court et long terme de l'argile reconstituée par compactage et, par
conséquent, vérifier la durabilité du matériau en cycles de séchage-mouillage résultant d'une
variation probable de la nappe phréatique.

Ces essais ont été réalisés conformément a la norme algérienne en vigueur (NA 5252)
compatible avec la norme frangaise (NF P94-078).

3.3.2.3 Essais de compressibilité et de consolidation cedométriques

Les essais de compressibilité et de consolidation cedométriques visent a déterminer les
parametres de compressibilité et de consolidation de I'argile intacte et compactée et, par
conséquent, déduire les valeurs de son rapport de surconsolidation afin de contréler
I'énergie de compactage la mieux appropriée permettant de reconstituer le sol par
compactage avec des performances comparables a celles du sol intact.

Ces essais ont été réalisés conformément aux méthodes d’essais LPC (Magnan et al.
1985). Ces méthodes d’essais ont été choisies en raison de leur facilité de mise en ceuvre et
de I'expérience acquise dans les laboratoires algériens de mécanique des sols au cours de
plusieurs décennies. De plus, une analyse de la variabilité des résultats des essais
cedométriques sur une série homogene d'échantillons d'argile naturelle a confirmé la
validité de ces méthodes d'essai (Khemissa et Magnan, 2000). Le principe de l'essai de
compressibilité et de consolidation cedométriques consiste a soumettre un échantillon de
sol préalablement saturé a un systéme de charges appliquées successivement par
incréments de 24 heures en fonction des taux de chargement et de déchargement qui
dépendent de 1'état de préconsolidation du sol in situ. La saturation du sol est obtenue en
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fournissant de I'eau dont le niveau sera maintenu a peu pres constant tout au long de 1'essai.
Si le sol gonfle pendant sa saturation, il sera graduellement chargé de sorte qu'aucun
mouvement ne puisse se produire. L'interprétation des résultats d'essais est basée sur
l'exploitation des courbes de compressibilité, de perméabilité et de consolidation.

La courbe de compressibilité (figure 3.2) représente la variation de l'indice des vides
du sol mesurée a la fin de chaque palier de charge en fonction du logarithme de la contrainte
verticale effective, dont sont issus les parameétres de compressibilité suivants : pression de
préconsolidation ¢'p, indice de compression Cc, indice de gonflement Cs, I'indice des vides en
place eo, taux de compression Cc / (1 + eo) et rapport de surconsolidation Roc = 6"y / 6'vo; oU
o'vo est la contrainte effective verticale.

La courbe de consolidation (figure 3.3) représente, pour un palier de charge donné, les
variations de la hauteur du spécimen de sol en fonction de la racine carrée du temps
(méthode de Taylor), dont dérivent les parametres de consolidation suivants : coefficient de
consolidation Cy, coefficient de perméabilité vertical kv, temps too correspondant a 90% de
la consolidation primaire.

La courbe de perméabilité représente les variations du coefficient de perméabilité
verticale du sol en fonction du logarithme de la contrainte verticale effective correspondant
aux contraintes supérieures a la pression de préconsolidation du sol, dont dérivent les
parametres de perméabilité suivants : taux de variation de la perméabilité du sol Ck ,
coefficient de perméabilité initial kvo et I'idice de vide ek correspondant au coefficient de
perméabilité verticale kv =1 m/s.
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Figure 3.2 Principe d'interprétation des courbes de compressibilité ccdométrique selon les

Tassement (1/100 mm)

méthodes d’essais LPC (Mieussens et al., 1985).
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Figure 3.3 Principe d'interprétation des courbes de consolidation cedométrique par la

méthode de Taylor selon les méthodes d’essais LPC (Mieussens et al., 1985).
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3.3.2.4 Essais de fluage cedométriques

Les essais de fluage suivent la méme procédure que l'essai de compressibilité décrit
ci-dessus, mais I'éprouvette est soumise a une seule charge maintenue constante jusqu'a la
stabilisation des déformations. Il faut autant d’essais de fluage que de niveaux de charge
correspondant a des contraintes supérieures a la pression de préconsolidation.

L'interprétation des résultats d’essais de fluage est basée sur l'exploitation des
courbes de fluage (figure 3.4) représentant les variations de hauteur de I'éprouvette sous
charges appliquées en fonction du logarithme du temps (méthode de Casagrande), a partir
de laquelle le temps t100 correspondant a 100% de la consolidation primaire et de I'indice de
fluage Cae sera dérive.

0.1 1 10 ts 100 ;00 1000 Igt  Tempst
0 | Sgt ‘ " ‘ T ‘ ™ en min
50 | Sso0
100 | Sjqp [«
tassement
\J
pourcentage

de consolidation

Figure 3.4 Principe d'interprétation des courbes de fluage par la méthode de Casagrande
selon les méthodes d’essais LPC (Mieussens et al., 1985).

3.3.2.5 Essais de gonflement a 'cedomeétre

Les essais de gonflement visent a déterminer les parametres de gonflement (la
pression de gonflement og, I'amplitude du gonflement libre &; et le taux de gonflement
secondaire Cqs) de l'argile intacte et compactée et, par conséquent, a vérifier 1'effet de
compactage sur le potentiel de gonflement correspondant. Ces essais ont été réalisés selon
la méthode francaise CEBTP et la norme francaise AFNOR (XP P94-091) au moyen
d'cedometres conventionnels a chargement par poids.

Le mode d’exécution des essais de gonflement et leur interprétation sont

expliqués dans la littérature spécialisée (Didier et al. 1987, Serratrice et Soyez 1996,
Reiffsteck 1999, Bigot et Zerhouni 2000, Zerhouni et al. 2002).
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a) Essais de gonflement par la méthode du CEBTP

Un essai de gonflement selon la méthode CEBTP, appelé « essai de gonflement libre »,
est un résultat direct de la procédure d’essai cedométrique traditionnelle. Il est effectué en
chargeant un seul échantillon d'essai avec plusieurs paliers de chargement. L'éprouvette est
d'abord soumise a l'imbibition sous le poids du piston. Une fois le phénomeéne de gonflement
stabilisé, le chargement est effectué dans des paliers a un taux de chargement approprié
jusqu'a ce que la déformation soit stabilisée a chaque étape. La pression de gonflement
correspond a la charge a laquelle il est nécessaire de ramener I'éprouvette a sa hauteur
initiale.

Par analogie avec la construction d'un diagramme cedométrique, l'interprétation des
résultats de I'essai de gonflement libre est basée sur l'exploitation de la courbe représentant
les variations de l'indice de vide en fonction du logarithme de la contrainte effective
appliquée, dont la pression de gonflement og est définie par la contrainte normale appliquée
a I'éprouvette qui lui permet de retrouver ses dimensions initiales (figure 3.5), c'est-a-dire
la contrainte correspondant a I'indice des vides initial ei déterminé au début de I’essai.

Elle repose également sur l'exploitation des courbes de gonflement représentant les
variations de la hauteur de 1'éprouvette en fonction du logarithme du temps, a partir de
laquelle le taux de gonflement secondaire Cas et l'instant tioo correspondant a 100% du
gonflement primaire. Ces courbes caractérisent la cinétique du gonflement (figure 3.6). Elles
montrent des formes similaires aux courbes de consolidation, mais en sens inverse. Elles
comprennent une phase de gonflement primaire suivie d'une phase de gonflement
secondaire. Notons simplement que I'amplitude de gonflement, dite gonflement libre, est la
déformation maximale subie par I'éprouvette sans chargement (une charge initiale de 5a 10
kPa selon la consistance du sol est appliquée a 1'éprouvette pour rétablir son état initial in-
situ). Dans le cas des sols a gonflement moyen a élevé, l'essai de gonflement libre peut
provoquer un changement structurel pendant le gonflement avant de revenir a une

déformation nulle. C'est pourquoi il a tendance a surestimer la pression de gonflement.
A

6y =6 (e =¢i)

Indice des vides e

@

v

lgo
Figure 3.5 Principe d'interprétation des courbes de gonflement par la méthode du CEBTP.
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Figure 3.6 Courbes de gonflement.

b) Essais de gonflement conformes a la norme AFNOR

Les essais de gonflement selon la norme AFNOR, appelé essai de gonflement en
parallele, consiste a utiliser plusieurs éprouvettes du méme matériau dans différentes
cellules cedométriques. Chaque éprouvette est chargé dans son état naturel jusqu'a une
contrainte axiale choisie de maniére appropriée selon une vitesse prédéterminée
d'augmentation de la charge. Le gonflement de chaque éprouvette est obtenu en effectuant
son imbibition sous contrainte jusqu'a stabilisation des déformations. Une charge maintenue
constante est donc appliquée a chaque éprouvette. La déformation axiale correspondant a
chacun d'eux est d'abord mesurée sans ajout d'eau puis avec de 1'eau ajoutée. Par définition,
la pression de gonflement est celle correspondant a la déformation nulle. Cependant, cette
technique présente l'inconvénient de tester simultanément des éprouvettes de matériaux
éventuellement hétérogenes. Il est principalement utilisé dans le cas de matériaux

compactés, pour lesquels il est plus facile de préparer des échantillons similaires.

L'interprétation des résultats des essais de gonflement en parallele est basée sur
'exploitation de la courbe représentant les variations de l'indice de vide du sol en fonction
du logarithme de la contrainte effective appliquée, a partir de laquelle la pression de
gonflement og correspondant a une déformation nulle et le facteur (ou rapport) de
gonflement Rg sont dérivés.

Ces essais sont également basés sur l'exploitation des courbes de gonflement
identiques a celles correspondant aux essais de gonflement libre décrits ci-dessus.
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Figure 3.7 Principe d'interprétation des courbes de gonflement a partir des essais de
gonflement.

3.3.2.6 Essais de dessiccation

Les essais de dessiccation visent a déterminer les parametres de retrait (limite de retrait
effective WRre et facteur de retrait linéaire Ri) de l'argile intacte et compactée et, par
conséquent, vérifier 'effet du compactage sur les potentiels de retrait correspondants. Ces
essais ont été réalisés conformément a la norme frangaise “NF P 94-060-1" pour la
détermination de la limite de retrait conventionnelle wr sur le passanta 400 pm et ala norme
francaise “NF P 94-060-2" pour la détermination de la limite de retrait effective wre sur un
prélevement non remanié.

a) Essais de dessiccation sur échantillon remanié

Cet essai complete I'essai de détermination des limites d'Atterberg. Il est surtout utilisé
pour évaluer le potentiel de gonflement des sols argileux. Le principe de cet essai consiste a
déterminer sur une prise d'essai, de volume et de masse initiales connus, son poids et son
volume apres séchage a l'air libre pendant au moins 12 h, puis a I'étuve jusqu'a dessiccation.
La préparation de I'échantillon se fait comme pour les limites d'Atterberg (imbibition,
tamisage, siphonage, etc.). On prépare un échantillon a une teneur en eau proche de la limite
de liquidité. L'essai se fait sur au moins trois prises d'essai.

b) Essais de dessiccation sur prélévement non remanié
Cet essai consiste a laisser se dessécher librement et progressivement une éprouvette

de sol et a mesurer périodiquement sa variation de hauteur et sa masse au moyen d'un
appareillage spécifique composé d’un socle rigide muni d’'un comparateur au 1/100 mm et
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d’'une plaque métallique servant de plateau centreur. La limite de retrait effective wre est
définie par l'intersection des deux segments de droite représentant les variations de la
hauteur de I’éprouvette en fonction de la teneur en eau du sol (figure 3.8). Elle correspond a
la teneur en eau au-dela de laquelle le sol ne présente plus de variation géométrique notable
au cours de sa dessiccation ; la pente du segment de droite situé dans le domaine quasi saturé
(a droite de wre) définit le facteur de retrait effectif linéaire Ri.

AH/Hp A

Etat sec

R | AH/ HO

Etat initial Y >
WRE Wsat  Teneur en eau w

Figure 3.8 Principe d'interprétation des courbes de dessiccation a partir des essais de
dessiccation

3.3.2.7 Essais de compression simple

Des essais de compression non confinés ont été effectués sur des échantillons de sol
cylindriques (10 cm de diametre et 11 cm de hauteur) en utilisant une presse hydraulique,
ou des charges croissantes continues sont appliquées jusqu'au point de rupture du matériau.
La vitesse de déformation a été choisie suffisamment élevée et égale a 1,6 mm / min pour
s'assurer qu'aucun drainage ne peut se produire pendant les essais.

3.3.2.8 Essais ultrasoniques

Les essais ultrasoniques permettent de déterminer la vitesse de propagation des ondes
ultrasonores dans les échantillons d'argile intacte et compactée et, par conséquent déduire
ses modules de déformations élastiques a I'aide d’'une corrélation bien connue en physique.
[Is donnent donc une indication importante sur leur déformabilité et vérifient les
performances de compactage sur leurs modules d'élasticité. Ils ne peuvent pas représenter
le comportement réel des sols intacts ou compactés considérés comme des matériaux
macroporeux et microfissurés (c'est-a-dire des matériaux discontinus, hétérogenes et
anisotropes).
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L’essai consiste a placer une éprouvette cylindrique de sol entre deux sondes, I'une
émettrice et I'autre réceptrice, et en mesure le temps de parcoures de 'onde appliquée, d’ou
le calcul de la vitesse V de d’onde correspondante (figure 3.9)

Le module d’élasticité du sol est défini par la relation suivante :

VipA+v)(1-2v)

1, (MPa) (3.1)
V : vitesse en km/s
p : densité d’argile kg/m?> (2700 kg/m?)
v : coefficient de Poisson

E=

Figure 3.9 L’appareil de mesure a ultrasons utilisé
(Ultrasonic 58-E4900, masques control)

3.3.2.9 Essais de cisaillement direct

Les essais de cisaillement direct ont été effectués sur des échantillons de sol intact et
compactée conformément a la norme algérienne en vigueur (NA 16218) compatible avec la
norme francaise (NF P94-071-1).

Ces essais ont été effectués sur des échantillons de sol saturés et non saturés en
utilisant une boite de cisaillement semblable a la boite de cisaillement Casagrande. Aprés
une éventuelle phase de saturation, les éprouvettes ont été consolidées isotropiquement a
différentes pressions de confinement (100, 200 et 400 kPa), puis cisaillées jusqu'a rupture
du sol. La vitesse de cisaillement a été choisie égale a 1 mm / min pour les essais non drainés
(essai UU) eta 0,6 mm/min pour les essais drainés (essais CD). Il est a noter que la saturation
des éprouvettes a été réalisée par immersion dans I'eau pendant 24 h sous la seule pression
du piston de la boite de cisaillement.
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On notera que, d’apres la norme utilisée, il est recommandé d'arréter l'essai de
cisaillement direct lorsque la contrainte de cisaillement est devenue constante, ou si elle
continue de croitre lorsqu'une déformation relative d'environ 10% a été atteinte. A ce niveau
de déformation, la rupture du sol est donc survenue.

Au cours du cisaillement, le sol subit des déformations irréversibles qui se manifestent
par le glissement des grains les uns sur les autres. A la rupture, sous les contrainte normale
on appliquée, la contrainte de cisaillement t du sol (en fait du squelette) est appelée
résistance ultime ou de rupture par cisaillement (figure 3.10 a). Son expression est donnée
par la relation de Coulomb suivante :

T=c+ontg@ (3.2)

ou c désigne la cohésion et ¢ I'angle de frottement interne du sol (figure 3.10 b)

T A
Tpic -4 —————___ Argile surconsolidée
e /.
Argile normalement consolidée
a) Courbes de cisaillement types Al
T 1. sol purement pulvérulent (c=¢’=0 ; p=¢”)
- = = 2. 50l quelconque (c, @)
— - = 3. sol purement cohérent saturé (c=c, ; ¢.=0) '
- - = = - (P
- =0
S ppuuppumpp— W
2.--77
Cu 1
c

b) Enveloppes de rupture types °

Figure 3.10 Courbes caractéristiques du cisaillement des sols.
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CHAPITRE QUATRE

PRESENTATION ET ANALYSE

DES RESULTATS D'ESSAIS

4.1 INTRODUCTION

Ce chapitre présente et analyse les résultats de essais décrits dans le chapitre trois.
Outre les parametres d’identification de l'argile, 'analyse porte sur les caractéristiques
physico-chimiques et de consistance, les caractéristiques de compactage et de portance, les
caractéristiques de retrait et de gonflement et les caractéristiques de cisaillement et de
rupture. On établira ensuite le modele de prévision du mouvement du sol consécutif a une
modification hydrique du site.

Pour limiter la discussion aux données expérimentales représentatives et
significatives traitant des parameétres de caractérisation des argiles intactes et compactées,
une analyse qualitative préliminaire de tous les reésultats d'essais obtenus sur des
échantillons de sol utilisés est nécessaire.

4.2 CARACTERISTIQUES PHYSICO-CHIMIQUES ET DE CONSISTANCE

Le tableau 4.1 donne les plages de variation et les valeurs moyennes des principaux
parametres géotechniques des échantillons de sol testés. Le tableau 4.2 donne leur
composition chimique. La figure 4.1 présente le fuseau granulométrique de cette argile et la
figure 4.2 son diffractogramme aux rayons X. La figure 4.3 présente le profil géotechnique
correspondant aux principales caractéristiques d’identification des échantillons testés.
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Tableau 4.1 Parametres géotechniques de l'argile de Sidi-Hadjres.

Parametres Plages de variation Moyennes

Teneur en eau naturelle, wnat (%) 18.00 - 23.00 22.51
Poids volumique humide, yn (kN/m3) 17.20 - 21.40 19.85
Poids volumique sec, ya (kN/m3) 14.40 - 18.60 15.67
Degré de saturation, Sr (%) 57.40-91.10 80.90
Limite de liquidité, WL (%) 67.20 - 86.7 73.14
Limite de plasticité, Wy (%) 25.30 - 36.60 30.40
Indice de plasticité, Ip (%) 34.20 - 65.30 42.28
Indice de consistance, Ic (%) 1.16-1.28 1.21

Valeur de bleu de méthyléne, VBS 7.40 -12.00 9.50

Surface spécifique totale SST (m?/g) 170.91 - 226.80 202.61
Passant a 0,080 mm (%) 79.67 - 88,68 84.18
Teneur en argile, Coum (%) 37.70 - 71.90 49.60
Activité de l'argile, Ac 0.60 - 5.95 1.65

Tableau 4.2 Composition chimique de l'argile de Sidi-Hadjres.

Constituents Plages de variation (%) Moyennes (%)
Silice (Si02) 41.24-51.84 46.63
Alumine (Al203) 11.06 - 15.12 13.92
Chaux (Ca0) 9.56 - 14.66 11.35
Oxyde de fer (Fe203) 4.02 - 6.22 5.66
Magnésie (MgO) 2.14 - 3.69 2.81
Oxyde de potassium (K20) 1.45-2.81 1.98
Sulfate (SO3) 0.03-5.48 0.79
Oxyde de sodium (Naz0) 0.13-1.12 0.40
Chlore (CI) 0.00-0.37 0.03
Pertes au feu 7.80 - 19.68 13.25
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Figure 4.1 Fuseau granulométrique de l'argile de Sidi-Hadjrés.
500 2 8 g
> 2 3
. O N
Calcite | & £ g 5
400 - 79% Q ! 7 C“;
% T £ S & 3 0
> B = % oy o &) OO
> = o 5¢C &) = 0%
300 - N — o o . 5 ®) E1S)
2 £ 2 25 % 2 Pt
S T &gl &
200 S 5 IS 5 ‘5 .é’ :3 _gg
¢ N 2 S5 2 &
R 8 e g = SRS S © <
100 A g E % ® g i 2 E §- S g §g
M o) h ~ ﬂ '—F A ﬁ %)"‘I
0 T T T T T T T T 1
10 15 20 25 30 35 40 45 50

Position [°2Theta]
Figure 4.2 Diffractogramme de l'argile de Sidi-Hadjres.
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Figure 4.3 Profil géotechnique de 'argile de Sidi-Hadjres.

Le profil géotechnique du site semble indiquer que le massif du sol peut étre
considérée comme homogene en profondeur.

La distribution granulométrique des échantillons de sol testés indique qu'ils se
composent de 2.29 % de gravier, de 17.52 % de sable, de 30.59 % de limon et de 49.60 %
d’argile. Le pourcentage de passants a 80 um compris entre 79.67 % et 88,68 % avec une
moyenne de 84.18 %. Ces valeurs indiquent que le sol présente une granulométrie trées fine.
La limite de liquidité varie entre 67.20 % et 86.70 % avec une moyenne de 73.14 % et !'indice
de plasticité Ip varie entre 34.20 % et 65.30 % avec une moyenne de 49.90 %. Cette argile
marneuse tres plastique est donc sensible a la teneur en eau et est susceptible de subir des
déformations volumiques importantes (gonflements ou retraits suivant les variations de
teneur en eau).

Selon la classification LPC en vigueur en France (Magnan, 1980) compatible au
systéme unifié de classification des sols (USCS), il s'agit d'une argile marneuse tres plastique
(At), tres compatible avec une activité importante basée sur sa fraction argileuse Ac (varie
entre 0.60 et 5.95) due a la présence de montmorillonite calcique. Les modifications de la
teneur en eau de ce type de sol sont généralement accompagnées d'importants retraits ou
gonflements.
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L'analyse géochimique réalisée sur cette argile naturelle montre que les éléments
dominants sont la silice (46,63%), 1'alumine (13,92%), les carbonates (13,35%), la ferrite
(5,66%) et la magnésie (2,81%).

L'analyse par diffraction des rayons X montre que les phases cristallines principales
sont le quartz (21%) et les carbonates sous forme de calcites (79%), tandis que les phases
secondaires sont la dolomite, les feldspaths et les plagioclases. La technique des spectres
orientés montre que la phase argileuse est composée de kaolinite (10%), de muscovite-illite
(10%), de montmorillonite (25%) et de sépiolite (55%). Sa teneur en montmorillonite calcite
étant élevée.

La valeur de bleu Vs est en moyenne égale a 9,50. D'apres la norme francaise
NF P11-300, il s’agit d’'un sol tres argileux. La valeur de la surface spécifique totale
correspondante est égale a SST = 202,61 m?/g. Cette valeur indique la présence de
montmorillonite.

De nombreuses méthodes ont été proposées dans la littérature pour évaluer a priori
le potentiel de gonflement d'un sol a partir de la mesure des parametres d’identification. La
figure 4.4 présente diverses classifications de l'argile de Sidi-Hadjres en fonction de son
potentiel de gonflement (Seed et al, 1962; Ranganatham et Satyanarayana, 1965 ;
Dakshanamurthy et Raman, 1973 ; Williams et Donaldson, 1980 ; Chen, 1988 ; Zerhouni et
al., 2000) et du potentiel de retrait (BRE-UK 1980). Le tableau 4.3 donne la comparaison des
résultats obtenus a partir de ces différentes méthodes. Ces classifications sont en bon accord
entre elles et concluent que I'argile de Sidi-Hadjrés est caractérisée par des potentiels de
retrait et de gonflement élevés a tres élevés.

Tableau 4.3 Comparaison des potentiels de gonflement déterminés par différentes méthodes.

Classification Potentiel de Potentiel de retrait
gonflement
Seed et al. (1962) élevé a tres élevé -
Ranganatham et Satyanarayana (1965) tres fort -
Dakshanamurphy et Raman (1973) fort -
Williams et Donaldson (1980) fort a tres fort -
BRE-UK (1980) - élevé a tres élevé
Chen (1988) fort a tres fort -
Zerhouni et al. (2000) fort -

84



Dakshanahwurthy and RAaman (1973) A
Non Faible Moyen

Elevé

(@)
o
!

| |

| |

| |

: : o
Argiles tres plastiques

|

|

Trés élevé

At

N
o
!

Elevé

Argiles p:eu plastiques
/AP

Indice de plasticité 1, (%)
N
o1

w
o
Il
T

Chen (1988

N
o
Moyen

O Présente étude
iy A Khemissa et al. (2015)
! O Khemissa et al. (2008)

=
o
|

X I
T T I T !

0 20 30 40 50 60 70 80
Limite de liquidité w, (%)

\ Seed et al. (1962)

A A
v Tres éleve

vy \\A
\

Activité corrigée A,
S
|

\ \ \,\
v \Elevé.
\ \

1
T
=
=2
D

’

’
]
[
]
!
1
l
!
[
[
o
1
[
|

-
-

Teneur en argile C,,, (%)

Figure 4.4 Classification des sols de Sidi-Hadjres en fonction de leurs parametres d'identification.
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4.3 CARACTERISTIQUES DE COMPACTAGE ET DE PORTANCE
4.3.1 Caractéristiques de compactage
La figure 4.5 présente les courbes de compactage Proctor normal (OPN) et modifiées

(OPM) de l'argile de Sidi-Hadjres. Leurs pics correspondent a la densité seche maximale
(c'est-a-dire la teneur en eau optimale) obtenue pour I'énergie de compactage considérée.

19 - . e OPN
‘\\ o OPM
‘\\ ------ LS 75%
18 ’yd_max=l7.850k|!/ﬁ‘]\3 — LS 100%
= © - )&\—83\0\9\
& o o o
E 5 ©
é 17 A
=
&
5 16 A
s Yd-max=15-53 KN/
O 15 - °
A
14 -

Wop=14.8% Wy =21.1%

3 % %

5 10 15 20 25 30
Teneur en eau w (%)

Figure 4.5 Courbes typiques de compactage Proctor de l'argile de Sidi-Hadjres.

On peut observer que I'essai de compactage Proctor modifié donne un poids volumique
sec maximum plus élevé yd-max (c'est-a-dire une teneur en eau optimale inférieure) que
I'essai de compactage Proctor normal. On peut également noter que la ligne de saturation
(LS) correspondant a 75% de la saturation du sol rejoint la teneur en eau optimale pour
différentes énergies de compactage. La ligne de saturation correspondant a 100% de la
saturation du sol est I'enveloppe des courbes de compactage. L'expérience montre en outre
que le mode de compactage peut également avoir une influence considérable sur
|'orientation de la structure du sol et donc sur son gonflement.
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4.3.2 Caractéristiques de portance

Des essais de portance (CBR) ont été effectués, Essai CBR immédiat (avant imbibition) et
apres imbibition (04 jours). La figure 4.6 présente les courbes de ces essais obtenues sur des
échantillons de sol compactés a la densité Proctor modifié. Ces courbes confirment I'effet de
saturation de l'argile sur sa résistance au poingonnement ou sa portance (aptitude des
matériaux a supporter les charges). Ils montrent en outre que I'indice CBR apres imbibition
(13.78 %) est caractérisé par des valeurs de résistance inférieures a celles de I'indice CBR
immédiat (64.71 %.). On notera que dans le cas des essais CBR apres imbibition la
déformation relative de l'éprouvette correspondante &g (le taux de gonflement linéaire
Ah/ho) atteint 7.11%. Enfin il convient de noter que les indices CBR ne constituent pas des
caractéristiques intrinséques d'un sol. En effet, si ces grandeurs dépendent en partie de la
nature du sol (granularité, plasticité), elles dépendent également dans une large mesure de
sa teneur en eau, de sa masse volumique seche et de son degré de saturation, qui sont des
caractéristiques d'état fonction de ses conditions de mise en ceuvre et d'environnement.

16 -

14

12

10 | —e—1 1.C.B.R immédiat
ke | _m21.CBRimmediat
Z 8 - | . .
v | ——3 |.C.B.R immédiat
@ I —m—-1 1.CBR imbibé
o 6 | . .
) | —A—2 |.CBR imbibé
H |

|

Pénétration (mm)
Figure 4.6 Courbes de portance (CBR immédiat et CBR imbibé).
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4.4 CARACTERISTIQUES DE COMPRESSIBILITE ET DE CONSOLIDATION

4.4.1 Caractéristiques de compressibilité et de consolidation

Les courbes de compressibilité (e, Ig 6'), de perméabilité (e, Ig kv) et de consolidation

(Ah, \/E) sont présentées sur les figures A.1.1.1 2 A.1.9.4 jointes en annexe. A titre d’exemple
les figures 4.7 et 4.8 présentent les courbes de compressibilité et de consolidation
correspondant a un essai exécuté sur un échantillon intact et les courbes de compressibilité
obtenues sur des échantillons de sol intacts et compactés respectivement. Les tableaux 4.4 a
4.6 présentent les valeurs des parametres de compressibilité et de consolidation
correspondants aux échantillons intacts (INT), aux échantillons compactés au Proctor
normal (OPN) et aux échantillons compactés au Proctor modifié (OPM). On notera que :

e lesindices de gonflement Cs et de compression Cc et la pression de préconsolidation ¢'p
ont été déterminés sur les courbes de compressibilité. L'indice des vides en place eo a
aussi été estimé sur les courbes de compressibilité pour une contrainte verticale égale a
la pression effective des terres en place ;

e le module cedométrique Eced = Ac'/(Ah10o / ho), défini par le rapport de l'incrément de
contrainte correspondant a un palier de chargement donné au tassement obtenu apres
achevement de la consolidation primaire, c'est-a-dire pour Ah1oo = Ah(t = t100) ou tioo
représente le temps correspondant a 100 % de consolidation primaire et ho la hauteur
initiale de I'éprouvette ;

e les coefficients de consolidation cv ont été déterminés au moyen de la relation Taylor

0,848
“ TR0t
90
dans laquelle t9o désigne le temps, exprimé en minutes, correspondant a 90 % de
consolidation primaire (la distance de drainage étant égale a 10 mm) ;

(4.1)

e le coefficient de perméabilité verticale est relié au module cedométrique Eoed et au
coefficient de consolidation cv par la relation suivante :

Yw

oed

k,=c¢, (4.2)
ou Yw=10kN/m3 désigne le poids volumique de l'eau ;

e le taux de variation du coefficient de perméabilité Ck = Ae/A(Igkv) et l'indice des vides
ek =e (kv =1 m/s ) ont été déterminés sur la droite moyenne e-lg kv ; le coefficient de
perméabilité initiale kvo de 1'argile en place est lu sur cette méme courbe pour un indice
des vides égal a l'indice des vides en place eo.
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Tableau 4.4 Résultats des essais de compressibilité cedométriques. (sols intacts INT)

Essai N° 1 2 3 4
Sondage S1 APC S1CC S1 APC S2 CC
Echantillon E4 E2 E2 E3
Z (m) 5.10/5.50|3.50/3.85]290/3.15|3.40/3.85
Y (KN/m3) 20.53 20.30 20.42 19.10
vd (kN/m3) 17.02 16.42 16.47 14.75
w (%) 20.65 23.67 24.02 29.54
o'vo (kPa) 110 77 63 72
Cs 0.037 0.05 0.05 0.05
Cc 0.223 0.229 0.228 0.264
eo 0.600 0.647 0.633 0.757
o'p (kPa) 1425.7 1200 1250 295
Roc 9.09 8.70 13.49 2.71
Ck 0.16 0.237 0.138 0.204
ek 1.57 1.858 1.50 1.747
kvo (10-1°m/s) 0.32 0.21 0.75 0.98

Tableau 4.5 Résultats des essais de compressibilité cedométriques.
(Echantillons compacté a 'OPN)

Essai N° 1 2 Moyenne
Y (kN/m3) 20.06 20.07 20.07
Yd (KN/m3) 16.76 16.77 16.76

w (%) 19.72 19.72 19.72

Cs 0.036 0.044 0.040

Cc 0.212 0.206 0.209

€eo 0.505 0.536 0.520

o'p (kPa) 276.8 300 288.4
Ck 0.9 1.16 1.03

ek 1.2 1.5 1.35

Kvo (10-19m/s) 0.22 0.16 0.19
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Tableau 4.6 Résultats des essais de compressibilité cedométriques.
(Echantillons compacté a 'OPM)

Essai N° 1 2 3 Moyenne
v (kKN/m3) 20.76 21.29 21.14 21.06
yd (kN/m3) 17.90 18.34 18.22 18.15
w (%) 15.5 15.5 15.5 15.5
Cs 0.038 0.036 0.032 0.035
Cc 0.154 0.141 0.146 0.147
€o 0.473 0.480 0.504 0.486
o'p (kPa) 588 640 680 636
Ck 0.027 0.068 0.064 0.053
ek 0.431 0.455 0.465 0.45
Kvo (10-19m/s) 3.92 2.33 3.93 3.39
Contrainte normale o' (kPa)
10 100 1000 10000
0,7 ! 1‘ Ll é L1
S'\,=108,8kPa 0, =1425.7kPa
L= O I & 1 T T N S S
[¢B]
wn
A gonflement
3
S
&8
©
8 Roc=13.1
=]
£
0,5 -
B1-APC/S4:5.10m - 5.50m
[C=0.087 C,=0.223
|6=157  C=016  k,=3.2x10"ms |
0,4 T T Ii T
0,01 0,1 1 10

Coefficient de perméabilité k, (x10-11 m/s)

Figure 4.7a Courbes de compressibilité obtenues sur un échantillon de sol intact.
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Figure 4.8 Courbes de compressibilité obtenues sur des échantillons de sol intacts et compactés.



L'analyse comparative des caractéristiques de compressibilité et de consolidation de

l'argile de Sidi-Hadjres conduit aux commentaires suivants :

Ces résultats semblent montrer que les méthodes d’essais LPC adoptées s'appliquent
bien pour étudier le comportement de compressibilité et de consolidation de cette argile
naturelle. Cependant, les valeurs des parametres de compressibilité et de consolidation
correspondantes dépendent toutefois de la profondeur considérée et des chargements
appliqués (pour les charges inférieures a la pression de gonflement, il n'y a pas de
tassement mesurable car le sol continue de gonfler).

Les courbes de compressibilité des échantillons compactés comme celles de I’échantillon
intact sont caractérisées par des tassements qui ne commencent a apparaitre qu’a partir
d’'un certain nombre de paliers de chargement dépassant la pression de couverture
dépassant le poids des terres au cours desquels le sol continue de gonfler.

Dans la phase de déchargement-rechargement, ces courbes sont caractérisées par des
pentes tres accentuées auxquelles correspondent des valeurs élevées de l'indice de
gonflement. Les courbes de déchargement finales qui croisent les courbes de charge
initiales montrent ainsi la nature expansive du sol. Les sections linéaires des courbes de
compressibilité confirment également l'existence de deux domaines limités par la
pression de préconsolidation du sol pour les échantillons de sols intacts et compactés : le
domaine surconsolidé (correspondant aux faibles charges ou les déformations sont
petites et réversibles) et le domaine normalement consolidé (correspondant a des
charges élevées ou les déformations sont plus importantes et largement irréversibles).
Dans le domaine surconsolidé ou les paliers de charge sont inférieurs a la pression de
préconsolidation du sol, les courbes de consolidation et de fluage ne permettent pas de
distinguer les phases de consolidation primaire et secondaire. Cependant, leur forme
indique un léger gonflement du sol (plus ou moins important selon le niveau de
chargement considéré) permettant de définir la pression a appliquer sur le sol pour
I'empécher de gonfler

Dans le domaine normalement consolidé ou les niveaux de charge sont supérieurs a la
pression de préconsolidation du sol, ces courbes montrent clairement les phases de
consolidation primaire et secondaire. Cependant, les sections linéaires des courbes de
consolidation et de fluage correspondant a la phase de consolidation secondaire sont
caractérisées par des pentes abruptes et, par conséquent, par des valeurs de taux de
compression secondaire faibles (c'est-a-dire des valeurs d'indice de fluage faible).

Les valeurs de compressibilité et de consolidation correspondantes dépendent de 1'état
de compacité du sol. L'expérience montre également que la pression de préconsolidation
augmente avec la profondeur, mais pas les indices de compression et de recompression.
La comparaison peut donc étre faite en termes de taux de surconsolidation du sol. La
valeur du rapport de surconsolidation de 1'échantillon de sol compacté a la densité
Proctor modifiée (Roc = 19,5) est alors supérieure a celle de I'échantillon de sol compacté
a la densité Proctor standard (Roc = 9,2), mais les deux constituent une enveloppe pour
I'échantillon de sol intact. (Roc = 13,1). Ceci peut étre directement attribué a I'énergie de
compactage : une énergie de compactage élevée surestime la valeur Roc et vice versa.
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e Lesvaleurs d'indice de compression montrent que I'échantillon de sol intact (Cc = 0,223)
est plus compressible que l'échantillon de sol compacté a la densité Proctor normal
(Cc = 0,212), plus compressible que 1'échantillon de sol compacté a la densité Proctor
modifiée (Cc = 0,154). D'autre part, les valeurs d'indice de gonflement des échantillons
de sol intacts (Cs = 0.047) et compactés aux densités de Proctor normal (Cs = 0,037) et
modifié (Cs = 0,038) confirment le caractere gonflant de cette argile naturelle.

e Les tres faibles valeurs de l'indice de fluage (0,0016 <Cae <0,0045) et le temps
correspondant a la fin de la consolidation primaire (17 min <tioo <234 min) suggerent
que la charge appliquée au sol est la seule peut avoir une influence significative. Les
valeurs des parametres de compressibilité et de consolidation correspondants
dépendent de l'état de compacité du sol. Toutefois, les valeurs du degré de
surconsolidation des échantillons compactés aux optimums Proctor normal et modifié
encadrent celle de I’échantillon intact.

Les parametres qui sont obtenus appellent quelques remarques. Les valeurs des
indices des vides initial et in-situ sont sensiblement égales (ei=0,60 et eo=0,61
respectivement). Ces résultats semblent indiquer que le sol n'a pas été perturbé. Ils
témoignent de la bonne conservation des échantillons de sol utilisés, qui ont conservé les
mémes propriétés géotechniques in-situ et de laboratoire. Le rapport de surconsolidation
Roc = 13.1 confirme qu'il s'agit d'une argile naturelle raide. Le taux de compression
Cc/(1 + eo) = 0.14 confirme que cette argile n'est pas trés compressible. Le coefficient de
consolidation Cv variant entre 2.72x10-8 et 6.12x10-8 m2/s et le coefficient de perméabilité
correspondant kv variant entre 4x10-12 et 18x10-12 m/s montrent qu'elle présente une tres
faible perméabilité. Ces résultats d'essais indiquent que cette argile plastique est donc
fortement surconsolidée et a une faible perméabilité. Sa surconsolidation semble étre due a
un phénomene de retrait résultant d'une dessiccation plus ou moins intense.

De plus, ces résultats confirment les conclusions faites précédemment que cette argile
reste fortement surconsolidée, de faible perméabilité et peu sensible au fluage apres sa
reconstitution par compactage aux densités Proctor normal et modifié. Ces résultats d’essais
montrent que l'argile est régie par les mémes lois de compressibilité et de consolidation
aussi bien a l'état intact que reconstitué par compactage, mais a des degrés de
surconsolidation différents. Ils confirment par ailleurs les conclusions données auparavant
qui font que cette argile demeure trés surconsolidée, peu perméable et tres peu sensible au
fluage méme apres sa reconstitution par compactage aux optimums Proctor normal et
modifié.

4.4.2 Caractéristiques de fluage

Les courbes (Ah, Igt), appelées courbes de fluage sont présentées sur les figures A.2.1
a A.2.12 jointes en annexe. A titre d’exemple, la figure 4.9 présente les courbes de fluage
cedomeétriques pour deux échantillons de sol intacts prélevés dans deux sondages différents
et deux profondeurs différentes. La figure 4.10 présente les courbes de fluage cedométriques
pour les paliers de chargement 1200 kPa et 2400 kPa des échantillons intact et compactés
aux optimums Proctor normal et modifié. Le tableau 4.7 présente les parametres de fluage
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déterminés pour les échantillons intacts et compactés aux optimums Proctor normal et
modifié. Ces courbes permettent de déterminer le temps tioo correspondant a 100% de
consolidation primaire et l'indice de fluage Cae qui décrit la vitesse de consolidation
secondaire du sol sous l'action d'une charge donnée.

Temps, t (min)

0,1 10 1000 100000
-0’5 L L Lol Lol L Lol
s2-cc:340m-38m 50 kPa
0 - Gonflement

Ce=0.0041 1500 kPa

Tassement, AH (mm)
-

15 -
2 _
151 _
25 - CaeZ0-0035 2400 kPa
l t100 (MIN)
3 _
0.1 10 Temps, t(min) 1000 100000
-0’5 1 Lol | Ll | Lol
S2-APC:7.00m-7.30m
01 300 kPa
'g Gonflement ~ "~ """t
%' 05 -
g = S GPnﬂem-—-%%—-———E—WBOO kPa
e 1 e |87
2 C..=0.0014 1200 kPa
= 197
i CeZ0-0038 5400 kpa
—so S-C-B-G80—
2 |
l t100 (MiN)
25 -

Figure 4.9 Courbes de fluage cedométrique pour deux échantillons de sol intacts prélevés a
deux profondeurs différentes dans deux sondages différents.

96



091 6€ puos €8T 44 puo3 00T g8 puod 061 S¥ puos 00ty
6%00°0 | £200°0 | Buod | 8%00°0 | L2000 | BUo3 | 9€00°0 | Y1000 | Buo3 | L£00°0 | 810070 | [uod )

€000 | ST00'0 | Buod | 62000 | LT000 | Buod | €000 | 600070 | Buod | zz000 | TTO00 | Buos e

050 160 | puo3d €90 860 | puo3 850 660 | puod 290 850 | pPuod 1o
099T | 0SZT | 069T | 0Z9T | 0L9T | 08ST | 00°ZT | 99T | 0S9T | OT'LT | 0S9T | 0597 | (swr/N3)PA
06'6T | 0T'0Z | OV'6T | OF'6T | 0681 | 08'8T | 0£0Z | 000Z | 0002 | 0Z0Z | 06'6T | 000Z | (sw/N3)A

NdO.1¢© mwuuﬁQEOu mCO——_HENSUm

S6T 1€ 4 vee LT €1 S1Z 0¥ 9¢ 0S¢ 0€ 4 0013
Z¥000 | ¥00°0 | TE000 | S#00°0 | 6200°0 | 6T00°0 | 6£00°0 | TEO00 | 9200°0 | ££00°0 | £T00°0 | TT00°0 )

GZ00°0 | ¥200°0 | 6T00°0 | £200°0 | L1000 | TT00°0 | £200°0 | 8T00°0 | STO0'0 | 6TO0'0 | 8000°0 | 90000 7

659'0 | 6S9'0 | 6S9'0 | 6990 | 6990 | 6590 | ¥69'0 | ¥69'0 | ¥69'0 | ¥69'0 | ¥69'0 | ¥69'0 '9
0Z9T | 0T9T | 009T | 0291 | OT91T 91 0¥ %1 | 0ZST | O¥'ST | 09°ST | 04ST | #ST | (cw/N3)PA
0667 | 08'6T | 06T | 0661 | 0861 | 0L6T | 0Z8T | 0£8T | 0£8T | 0987 | 006T | 06'8T | (sw/N3)A

NdO.[ & W@HUNQEOU mGO——BﬁNSUM_

L6T L8 puo3d YA eeT - IST €9 8L S9T €0t €L 0013
8£00°0 | ¥100°0 | Buod | L£00°0 | TE000 - €000 | ¥00°0 | STO00 | €700°0 | 92000 | ¥200°0 )

€200°0 | 60000 | Buo3 | zzZ00'0 | 6T00°0 - 8100°0 | £200°0 | 6000°0 | 92000 | 2000 | ¥T000 *)

1290 | %290 | puod €90 09°0 850 | SL90 | 6240 | 6890 | 2590 | €L0 LLO '9
1 912 6T | 650C | 06'6T | 8661 | L'SC 9L L'ST | S12Z | I¥¥2 | ¥0¥C (%) m
L'ST 8's1 8LT | 06'ST | 099T | S¥LT | T'ST 1'ST 1'ST I'ST | S8%T | €0'ST | (cw/N3)PA
T'6T 6T | €2TZ | LT6T | 06'6T | ¥6°0C | Z61 €61 6T | 9¥8T | L¥8T | 98T | (cw/N3p) A
€L-0L 8¥v-S¥ S8'E-1'E 97-€1 (w) Z

LNI s1o€3ul suo[rueydy

00¥Z | 00ZT| 009 00¥Z | 00ZT| 009 | 00¥Z | 00ZT| 009 | 00%¥Z | 000ZT | 009 (ed¥) 0

10 €0 20 10 q144s

‘anblLiygwiopao abon]f ap s1pssa sap Sanb13sLiIIOD.ADI SA'T £ NDIGD ],

La figure 4.9 présente les courbes de fluage cedométriques correspondantes sous les

niveaux de charge de 1200 kPa et 2400 kPa.

97



D4 00%Z 32 dY 00ZT ap 2b.4pYyd ap sualpd
3] Snos $9300dulod 32 S39DIUL [0S dP SUOJJIIUDYID SaP NS Sanua3qo anbrLiagwiopao abonjf ap saqino) Oy a4nbiy

- $#00°0=""D (urur) %01y ﬁ
00¥C NdO = )

00vT INI

00C1 NdO
00¥C INdO

00CT LNI

€r00°0="0

e ————
00C1 NdO L200°0="0

v

T
(]

000001 0001

(uru) 3 sdwiay, 0l

() gy Judwasse],

98



L'analyse comparative qualitative des caractéristiques de fluage de l'argile de Sidi-

Hadjres conduit aux commentaires suivants :

Les courbes de fluage cedométrique sont obtenues pour différents niveaux de charge qui
entourent la pression de préconsolidation du sol obtenu sur des échantillons de sol
intacts correspondant a deux sondages et profondeurs différents du méme site. Ces
résultats semblent également montrer que les méthodes LPC adoptées s'appliquent bien
a étudier le comportement de fluage cedométrique de cette argile naturelle. L'indice de
fluage Cae variant entre 0,001 et 0,0049 ne montre pas une influence significative de
l'effet du temps sur le comportement de cette argile naturelle raide qui semble donc
moins sensible au fluage ;

Les courbes correspondant aux faibles contraintes (600 KPa) ne semblent pas présenter
une zone de transition assez marquée qui aurait séparé les zones de compression
primaire et secondaire, ce qui est le cas pour les fortes contraintes. Au contraire, on
notera un gonflement des éprouvettes confirmant ainsi notre présomption du caractere
gonflant du sol pour les faibles contraintes ;

Les valeurs de l'indice de fluage Cae et le temps correspondant a la fin de la consolidation
primaire tioo suggerent que la charge appliquée au sol est la seule peut avoir une
influence significative. Les valeurs des parameétres de consolidation dépendent de I'état
de compacité du sol.

4.5 CARACTERISTIQUES DE RETRAIT ET DE GONFLEMENT

4.5.1 Caractéristiques de gonflement

Les courbes de gonflement (e, 1go) et de cinétique de gonflement (AH/Ho, Igt) sont

présentées sur les figures A.3.1.1 et A.4.8.2 jointes en annexe. Les figures 4.11 et 4.12
présentent les résultats d'un essai suivant les méthodes CEBTP et AFNOR respectivement.
Les caractéristiques de gonflement déduites de ces courbes sont présentées dans les
tableaux de 4.8 a 4.10. Le taux de gonflement secondaire c«s correspondant a la pente de la
branche linéaire située a droite du temps tioo (temps de gonflement primaire), c'est-a-dire

dans la zone de gonflement secondaire.
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Figure 4.11 Résultats d’'un essai de gonflement (essai 1) suivant la méthode CEBTP.
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Figure 4.12 Résultats d’un essai de gonflement (essai 2) suivant la méthode AFNOR.
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Tableau 4.8 Résultat des essais de gonflement par la méthode du CEBTP.

Estoal Sond [Echant (:1) kN>/m3 kNy/dm3 (Z/:) © (:/i) (kcliga) (:;(i):l) e
Echantillons intacts (INT)

1 |S1CC} E5 |9.15/9.60| 19.00 | 14.91 |27.44 0.810|54.00) 425 | 4096 | 0.076

2 |S1CC| E4 |8.60/8.85]| 20.69 | 16.62 |24.51 0.667|45.80| 465 | 3150 0.074

Moyenne 19,845| 15,77 125,98 /0,78649.90 445 | 3623| 0,075
Echantillons compactés a 'OPN

1 | APC | E1 |1.50/2.50| 18.60 | 15.27 | 21.8 |0.770]}20.26| 380 | 2100 | 0.014

2 | APC | E1 |1.50/2.50| 18.06 | 14.83 | 21.8 |0.799|17.40| 370 | 1800 0.017

3 | APC | E1 |1.50/2.50| 18.21 | 1495 | 21.8 |0.811|16.26| 380 |1600| 0.02

Moyenne 19.37 | 15.05 | 21.8 [0.68517.97|376.67 | 1833 | 0.019
Echantillons compactés a 'OPM+

1 | APC | E1 }1.50/2.50| 20.62 | 17.73 |16.30/0.51821.00| 750 | 2300 |[0.0087

2 | APC | E1 |1.50/2.50| 21.29 | 18.32 |16.20|0.484|24.02| 800 | 2500 0.011

3 | APC| E1 |1.50/2.50| 21.58 § 18.46 16.90 0.498]20.51 670 2100 0.013

Moyenne 21.16 | 18.17 |16.47/0.500(21.84 740 |2300| 0.011

Tableau 4.9 Résultat des essais de gonflement par la méthode AFNOR. (Sol intact, INT)

Estoal Sondage |[Echan| Z (m) (kN\/(m3) (kN};in’o’) (Z/:) (EPV:) (k(lii\ ) (‘:’/f) Re
01 S2 CC E2 ]2.80/3.20) 20.13 | 16.20 | 24.22 | 60.40 | 125* |24.34*| 0.062
02 S2 CC E4 |5.40/5.80| 19.63 | 16.23 | 21.03 | 110 480 |53.83 | 0.055
03 S1GC E4 |7.00/7.50| 19.65 | 16.53 | 18.86 | 142.5 | 437 | 63.60 | 0.08

Moyenne 19.80 | 16.32 | 21.37 [104.30 | 458.5 | 58.72 | 0.068

(*) éprouvette remaniée

Tableau 4.10 Valeurs de cos et tioo déterminées par la méthode AFNOR.

Essai N° 01 Essai N° 02 Essai N° 03
o t1o0 Cos o t100 Cas o t1o0 Cas
(kPa) | (min) (kPa) | (min) (kPa) | (min)
10.2 | 1450 | 0.006 | 10.2 | 2350 | 0.013 | 10.2 | 2959 | 0.029
86.7 530 | 0.004 | 137.7 | 2900 | 0.008 | 137.7 | 4100 | 0.007
239.7 | 300 /0.0012} 443.7 | 850 |0.0075| 408 620 | 0.004
443.7 | 330 [0.0085| 647.1 | 300 | 0.002 | 612 330 | 0.001
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4.5.2 Caractéristiques de retrait et de dessiccation

Les valeurs de la limite de retrait conventionnelle (sur échantillons remaniés) Wr
sont présentées dans le tableau 4.11. Les figures 4.13 et 4.14 présentent les courbes de
retrait obtenues sur des échantillons de sol intacts (prélevées a deux profondeurs
différentes) et compactés respectivement.

Tableau 4.11 Valeurs de la limite de retrait conventionnelle Wk.

Essai N° | Sondage | Echantillon | Prof (m) Wr
1 S1GC E2 3.60/4.00] 11.65
2 S1GC E4 5.10/5.50| 11.78
3 APC E1l 1.50/2.50| 11,52
4 APC E1l 1.50/2.50) 11,78
5 APC E1l 1.50/2.50) 11,50
Moyenne 11.65

0 z(m) w_(%) w(%) R
10 1 = 530 268 169  0.38
| = 940 32.6 214 047
S
EO
T
<
2
x
4
2
0 T T l T 14 T 2 T v‘"
0 5 10 15169 o2l4 95268 55 32,635

Teneur en eau w (%)

Figure 4.13 Résultats des essais de dessiccation obtenus sur des échantillons de sol intacts.
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Figure 4.14 Courbes de retrait des échantillon intacts et compactés aux optimums Proctor

normal et modifié.

L'analyse des caractéristiques de retrait et de gonflement de l'argile de Sidi-Hadjres

condui

t aux commentaires suivants :

Les courbes de gonflement libre ont des allures semblables aussi bien pour I'argile
intacte que compactée. Elles manifestent deux phases de gonflement successives :
une phase de gonflement primaire caractérisée par un taux de déformation croissant
et une phase de gonflement secondaire avec un taux de déformation sensiblement
constant ;

Ces résultats montrent que les valeurs des parametres de gonflement dépendent de
la méthode d'essai. Pour les sols intacts, les valeurs de la pression de gonflement et
de l'amplitude de gonflement libre obtenues par la méthode AFNOR (o'g = 458.5 kPa
et es = 58.72 %) sont supérieures a celles obtenues par la méthode CEBTP
(o'g = 445 kPa et & = 49,90 %). Alors que les valeurs du taux de gonflement
secondaire et le temps correspondant a 100% de gonflement primaire obtenu par la
méthode AFNOR (Cas = 0,021 et tio0 = 2654.5 min) sont inférieurs a celles obtenues
par la méthode CEBTP (Cas = 0,075 et tioo = 3623 min). Ces résultats concordent avec
les conclusions de plusieurs auteurs (Sridharan et al., 1986, Abdjauwad & Al-
Sulaimani 1993, Guiras-Skandaji 1996, Hachichi et Fleureau, 1999, Lancelot et al,,
2002, etc.) ;
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e Les valeurs moyennes (sols intacts) de la pression de gonflement supérieures a 300
kPa et celles de I'amplitude de gonflement libre supérieures a 25% correspondent
selon Komornik et David (1969) et Seed et al. (1962) a un potentiel de gonflement
tres élevé pour cette argile marneuse. Les valeurs correspondantes confirment
également les classifications antérieures basées sur les parametres physiques ;

e Les valeurs des parametres de gonflement correspondants dépendent fortement de
la compacité du sol: l'argile compactée est moins expansive que l'argile intacte
(eg = 58.72 % et Cas = 0,021), et plus vraie pour le compactage a la densité Proctor
modifiée (eg = 21.84 % et Cas = 0,008) que pour le compactage a la densité Proctor
normal (eg=17.97 % et Cas = 0,014) et davantage a 'optimum Proctor modifié ;

e Les courbes de dessiccation présentent également des formes similaires pour les
argiles intactes et compactées. Les valeurs des parameétres de dessiccation
correspondants dépendent elles aussi de la compacité du sol : les échantillons d'argile
intacte (Wre = 16,9%) sont plus rétractables que les échantillons d'argile compactée,
et plus vrai pour le compactage a la densité Proctor modifiée (Wre = 15,3%) qu’a la
densité Proctor normal (Wre = 14,3%) ;

e Les fortes valeurs de l'indice de retrait Ir avec une valeur moyenne de 62,38
conduisent, selon Altemeyer (1955), a un potentiel de gonflement critique et, selon
Ranganatam et Santyanarayana (1965), a un potentiel de gonflement tres élevé. Les
valeurs de la limite de retrait effective sensiblement élevée sont en bon accord avec
cette derniere. La classification d’Altemeyer (1955) a tendance a sous-estimer le
potentiel de gonflement ;

e C(Ces résultats montrent que l'argile est régie par les mémes lois de retrait et de
gonflement aussi bien a I'état intact que reconstitué par compactage. Cependant, ils
montrent que l'argile compactée est moins sensible aux phénomenes de retrait-
gonflement que l'argile intacte.

Ces résultats confirment les classifications précédentes basées sur les parametres physiques
et montrent par ailleurs que les mesures de I'amplitude et de la pression de gonflement sont,
pour une méthode d'essai donnée, cohérentes entre elles. Dans tous les cas, les fortes valeurs
du gonflement s'expliquent par la forte plasticité du sol.

4.5.3 Synthese : loi de retrait-gonflement

Une loi de retrait-gonflement peut Ainsi étre établie. Pour un terrain de teneur en eau
naturelle wnat (égale a la teneur en eau du massif saturé wsat) et de contrainte effective
verticale o'v connues, la détermination des parametres de retrait-gonflement (limite de
retrait effective Wrg, facteur de retrait effectif Ri, pression de gonflement og rapport de
gonflement Rg) permet de prévoir le mouvement du sol consécutif a une modification
hydrique du site. Soit :
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e Encasde dessiccation (perte d’eau), le sol se rétracte et subit une contraction AH donnée
par I'expression suivante :
AH

? = RI(Wnatt _W) (4-3)

lorsque w>wrg, ou Hi désigne la hauteur initiale du massif ;

N.B. lorsque w<wegg, la dessiccation excessive n’entraine pas de retrait supplémentaire
notable.

e En cas d’hydratation (apport d’eau), le sol gonfle et peut subir une expansion AH donnée
par 'expression suivante :
AH o,
—=R,lg— lorsque o'v<0og. (4.4)
H, o,
N.B. lorsque ¢'v>0g, le sol est susceptible de subir des tassements qui se calculent par la
méthode cedométrique classique.

Dans le cas de I'argile marneuse de Sidi Hadjres (wilaya de M’sila) les valeurs moyennes des
parametres de retrait-gonflement a retenir pour le calcul des fondations et des ouvrages
géotechniques avec prise en compte d’'une modification du profil hydrique du site sont :

® Wnat=23%;

e wgre=19.60%;
e Ri=043;

e 0g=600KkPa;
e R;=0,068%.

4.6 CARACTERISTIQUES DE CISAILLEMENT ET DE RUPTURE

La figure 4.15 présente les vitesses moyennes de propagation des ondes ultrasonores
obtenues sur des échantillons de sol intact (INT) et reconstitués par compactage aux
densités Proctor normal (OPN) et modifie (OPM). La figure 4.16 présente I'évaluation de la
célérité des ondes ultrasonores avec la profondeur. La figure 4.17 présente les résultats des
essais de cisaillement direct obtenus sur trois échantillons de sol : un échantillon de sol intact
(INT) et deux autres reconstitués par compactage aux densités Proctor normal (OPN) et
modifié (OPM). Les autres courbes des essais de cisaillement direct (t, Al) et (t, o) sont
présentées sur les figures A.5.1.1 et A.5.12.2 jointes en annexe. Les caractéristiques de
cisaillement de tous les essais réalisés sont récapitulées dans le tableau 4.12.
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Figure 4.15 Vitesses moyennes de propagation des ondes ultrasonores obtenues
sur des échantillons de sol intacts et compactés.
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Figure 4.16 Evolution de la célérité des ondes ultrasonores avec la profondeur pour les
échantillons intacts et compactés.
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Figure 4.17 Résultats des essais de cisaillement direct drainé obtenus sur des
échantillons de sol intacts et compactés
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Tableau 4.12 Récapitulatif des résultats des essais cisaillement direct.

w c o (kPa)
o | B o kNY/“m3 kNY/dm3 wpa | @ ()| 100 | 200 | 400
T (kPa)
Echantillons intacts (INT)
1,60-2,00 1 23,74 | 2,16 1,75 | 206.31 | 31,65 | 248.89 | 269.52 | 356.56
3,00-3,60 2 25,09 | 2,04 | 1,63 | 202.33 | 30.80 | 237,39 | 260.9 | 326.06
3 201.28 | 27,86 | 245.10 | 271,76 | 357.23
4,00-4,60 21,06 | 1,99 1,64
4 205.42 | 30,70 | 248.83 | 273.75 | 358.81
6,00-6,40 5 28,56 | 2,41 1,87 | 210,03 | 26,96 | 246,79 | 260,9 | 333,33
Echantillons compactés a 'OPN
1 20,20 | 19,19 | 1,61 | 109,78 | 18.26 | 138.71 | 182,89 | 239,39
2 20,50 | 19,24 | 1,61 | 109,97 | 1540 | 128,65 | 160,29 | 197,75
1.50-2.50 3 ]2060| 19,02 | 1,59 | 112,43 | 19,69 | 136,43 | 199,35 | 247,76
4 20,43 | 19,11 | 1,60 | 107,64 | 11,30 | 118,61 | 148,61 | 170,55
Echantillons compactés a 'OPM
1 15,15 | 20,50 | 1,78 | 229.98 | 30.96 | 292,68 | 345,85 | 471,29
1.50-2.50 2 14,51 | 20,55 | 1,81 | 250.69 | 25.36 | 298,61 | 344,72 | 440,56
14,76 | 20,54 | 1,79 | 228,11 | 29.24 | 286,67 | 339,94 | 454,29

L'analyse des caractéristiques de cisaillement et de rupture de l'argile de Sidi-Hadjres

conduit aux commentaires suivants :

Par rapport aux échantillons de sol intacts, la vitesse des ondes ultrasonores dépend
de leur compacité (c'est-a-dire de leur énergie de compactage). On notera que les
valeurs de vitesse des ondes ultrasoniques déterminées sur des échantillons de sol
compactés a la densité Proctor modifiée (Vmoy = 1052,9 m/s) sont supérieures a celles
déterminées sur des échantillons de sol compactés a la densité Proctor normal
(Vmoy = 715,8 m/s) : plus I'énergie de compactage est élevée, plus la compacité du sol
est meilleure (c'est-a-dire sa densité seche). Mais, les valeurs de vitesse les plus
élevées sont obtenues sur des échantillons de sol intacts (Vmoy = 1583,1 m/s). Ces
résultats semblent indiquer que la compaction des sols argileux a la densité Proctor
modifiée est plus efficace que celle a la densité Proctor normal. Il convient également
de noter que plus I'énergie de compactage est élevée, moins l'argile est déformable.

Les courbes de cisaillement direct et les enveloppes de rupture correspondantes
(courbes de cisaillement direct) obtenues sur les échantillons de sol intacts et
compactés confirment l'effet de l'énergie de compactage sur la résistance au
cisaillement de 1'argile. [Is montrent en outre que les échantillons de sol compactés a
la densité Proctor modifiée sont caractérisés par un comportement quasi-similaire a
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celui des échantillons de sol intacts. Les courbes de cisaillement décrivent un
comportement typique des sols raides caractérisés par une résistance au cisaillement
croissante suivie d'un pic plus ou moins prononcé selon le niveau des contraintes
normales considérées. On notera que les valeurs de résistance au cisaillement des
échantillons de sol compactés aux densités Proctor normales et modifiées constituent
une enveloppe pour I'échantillon de sol intact.

e Le temps de séchage est également un parametre déterminant des caractéristiques
de déformabilité et de résistance de l'argile compactée. La figure 4.18 présente
I'histogramme de distribution de la résistance a la compression a divers temps de
séchage (7, 14 et 28 jours) des échantillons d'argile compactés a la densité Proctor
normal. On peut noter que la résistance a la compression de l'argile augmente avec
I'augmentation du temps de séchage. On peut penser que le séchage des éprouvettes
s'accompagne d'un retrait du sol. Ce retrait entraine un resserrement des grains du
sol et, par conséquent, une réduction de son indice des vides, d'ou 'augmentation de
sa résistance a la compression non confinée. Il convient de noter que les essais de
compression non confinés effectués sur des échantillons de sol le méme jour de leur
reconstitution ne donnent aucun résultat. En conséquence, seuls les résultats des
essais correspondant a des échantillons de sol du méme age apres un délai de séchage
donné peuvent étre comparés.

-0

Temps de sechage, t, (jours)

Figure 4.18 Effet du séchage sur la résistance a la compression de l'argile compactée a 'OPN.
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La saturation des sols intacts et compactés peut affecter leurs propriétés de
résistance et de déformabilité. Des essais de cisaillement direct ont donc été effectués
sur des échantillons de sol saturés avant consolidation et cisaillement aussi bien dans
des conditions drainées que non drainées. La figure 4.19 montre les courbes de
cisaillement direct drainé et non drainé et les enveloppes de rupture
correspondantes (courbes de cisaillement direct) obtenues sur des échantillons de
sol compactés a la densité Proctor normal. Le degré de saturation correspondant aux
échantillons de sol non saturés utilisés dans les essais de cisaillement varie entre 64,1
et 74,6% avec une valeur moyenne de 69,6%. Il reste constant car il n'y a pas eu
d'apport ou de perte d'eau des éprouvettes soumises aux essais de cisaillement. Ces
courbes confirment 'effet de saturation de l'argile sur sa résistance au cisaillement.
IIs montrent en outre que, pour les conditions de cisaillement drainé et non drainé,
les échantillons de sol saturé (SAT) sont caractérisés par des valeurs de résistance au
cisaillement inférieures a celles des échantillons de sol non saturés (UNS). On notera
que, au dernier point de chaque courbe de cisaillement, la déformation relative de
I'éprouvette correspondante atteint 13%. D’apres la norme utilisée, il est
recommandé d'arréter l'essai de cisaillement direct lorsque la contrainte de
cisaillement est devenue constante, ou si elle continue de croitre lorsqu'une
déformation relative d'environ 10% a été atteinte. A ce niveau de déformation, la
rupture du sol est donc survenue. Aussi, on peut noter que, contrairement a la
cohésion, l'angle de frottement interne ne semble pas affecté par la saturation de
I'échantillon de sol.
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Figure 4.19 Effet de saturation de I'échantillon de sol sur la résistance au cisaillement drainé
et non drainé de l'argile compactée a la densité Proctor normal.
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4.7 CONCLUSION

De l'analyse des résultats d’essais obtenus sur les sols prélevés sur le site de Sidi-
Hadjres (wilaya de M’sila), on peut dégager les conclusions suivantes :

e les sols testés sont identifiés comme une argile marneuse tres plastique. Les différentes
classifications utilisées montrent que cette argile marneuse est caractérisée par un
potentiel de gonflement tres élevé ; le gonflement étant pour partie di a la structure
minéralogique du sol (teneur élevée en montmorillonite) et aux variations de sa teneur
en eau (cycles de dessiccation-réhumidification du sol) ;

e les caractéristiques de compressibilité et de consolidation ont montré que cette argile
marneuse est trés surconsolidée, peu perméable et tres peu sensible au fluage ; sa
surconsolidation étant due au phénomene de retrait résultant d'une dessiccation plus ou
moins poussée ;

e les caractéristiques de gonflement et de retrait montrent que cette argile marneuse est
caractérisée par des valeurs de pression et d'amplitude de gonflement tres élevées, ainsi
que par des valeurs de limites de retrait conventionnelle et effective tres élevées. Ces
valeurs confirment les différentes classifications basées sur les parametres physiques,
mais dépendent fortement de la méthode d'essai considérée ;

e les caractéristiques de cisaillement et de rupture montrent que cette argile expansive
fortement surconsolidée est caractérisée par un comportement typique des argiles
raides ;

e lesrésultats des essais montrent que les valeurs des parametres géotechniques issus des
essais réalisés sur cette argile sont en bon accord, mais dépendent de certains aspects
expérimentaux déja vérifiés sur d'autres sols argileux, tels que :

» ['énergie de compactage : plus elle est élevée, meilleure est la résistance au cisaillement
de l'argile et vice versa,

» le temps de séchage : plus I'argile est agée, meilleure est sa résistance au cisaillement,

» la déformabilité initiale a pour effet de réduire la résistance au cisaillement de l'argile,

* le degré de saturation de l'argile affecte sa résistance au poingonnement : l'argile
saturée est moins résistante au poinconnement que l'argile non saturée ;

e pour un taux de surconsolidation donné, le comportement macroscopique des argiles
intactes et compactées est régi par les mémes lois de compressibilité et de consolidation,
de retrait et de gonflement, ainsi que de cisaillement et de rupture.
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CONCLUSIONS GENERALES

L'étude présentée dans cette these avait pour finalité de faire un état des
connaissances sur les phénomenes de retrait-gonflement des sols argileux, puis de
caractériser le comportement en laboratoire aux états intact et compacté des sols expansifs
de la wilaya de M’sila (Algérie), ou d'importants désordres apparaissent fréquemment dans
les infrastructures routiéres et autoroutiéres, voiries et réseaux divers et dans les
constructions civiles et industrielles 1égeres. Le choix du site urbain de Sidi-Hadjres a été
motivé en raison de son extension vers des zones a risque et de la disponibilité de carottes
prélevées dans ces zones.

La synthese bibliographique a mis en évidence la complexité du phénomene retrait-
gonflement au niveau microscopique et a permis d’identifier plusieurs origines possibles
de ce phénomeéne intervenant séparément ou simultanément. L’hydratation ou la
déshydratation des particules argileuses conduisent a des variations de volume a un niveau
macroscopique et dont les conséquences peuvent occasionner des dommages dans les
constructions. Comprendre ce phénomeéne est important, obtenir les outils expérimentaux
qui permettent de le soupgonner, de I'identifier et de le quantifier serait encore nécessaire.
Les méthodes indirectes de caractérisation des sols susceptibles de gonfler sont tres utiles
pour I’évaluation des potentiels de gonflement et de retrait, mais elles ne peuvent se
substituer aux méthodes directes de caractérisation au moyen d’essais de laboratoire sur
échantillons intacts ou reconstitués par compactage afin de déterminer les parametres
exacts de gonflement et de retrait.

L’étude expérimentale a permis de dégager les conclusions suivantes :

e Les caractéristiques d'identification, sont peu dispersées. Elles sont homogenes en
profondeur et indiquent que c’est une argile marneuse tres plastique. Les différentes
classifications basées sur les parametres d’identification montrent que cette argile
naturelle est caractérisée par un potentiel de gonflement tres élevé. Le gonflement de
cette argile est pour partie di a sa structure minéralogique (teneur élevée en
montmorillonite) et aux variations de sa teneur en eau (cycles de dessiccation-
réhumidification).

e Les caractéristiques de compressibilité et de consolidation montrent que cette argile
naturelle trés plastique est fortement surconsolidée, peu perméable et tres peu
sensible au fluage. Sa surconsolidation est due au phénomene de retrait résultant
d’une dessiccation plus ou moins poussée.

114



Les caractéristiques de gonflement et de retrait dépendent fortement de la méthode
d'essais considérée. Les valeurs de la pression et de I'amplitude de gonflement sont
trés élevées pour cette argile marneuse. Les fortes valeurs de l'indice de retrait
indiquent un potentiel de retrait tres élevé. Les valeurs de la limite de retrait effective
sensiblement élevées sont en bon accord avec cette derniere. Ces valeurs indiquent
que cette argile marneuse est trés gonflante, confirmant par ailleurs les différentes
classifications basées sur les parametres physiques.

Le comportement des échantillons d'argile intacte et compactée est régi par les
mémes lois de compressibilité-consolidation, de retrait-gonflement ainsi que de
cisaillement-rupture.

Les résultats des essais montrent que les valeurs des parameétres géotechniques issus
des essais dépendent de certains aspects expérimentaux tels que : I'énergie de
compactage, le temps de séchage, la déformabilité initiale et le degré de saturation.

Ces résultats serviront en outre a accumuler des connaissances pour mieux

comprendre le comportement macroscopique des sols expansifs fortement surconsolidés.

Pour les applications pratiques, les données obtenues seront utilisées pour déterminer les

parametres de calcul des ouvrages géotechniques. Des formules mathématiques ont pu étre

établies pour calculer les variations de hauteur que peut subir le massif : un tassement en

cas de retrait di a une dessiccation ou une expansion en cas de gonflement dii a une

hydratation.

PERSPECTIVES

Développement de nouvelles procédures de caractérisation des sols gonflants
Recherche de nouvelles corrélations entre les parametres géotechniques usuels et les
caractéristiques de gonflement des sols expansifs.

Simulation numérique du comportement des sols gonflants et leur application dans
les calculs des ouvrages.
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Figure A.1.9.4 Courbe de consolidation Méthode de Casagrande (OPN essai n° 3).
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Figure A.2.1 Courbe de fluage (INT ; série n° 1, essais de 1 a 3 ; Profondeur 2.3 - 2.6).
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Figure A.2.2 Courbe de fluage (INT ; série n° 2, essais de 4 a 6 ; Profondeur 3.4 - 3.85).
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Figure A.2.3 Courbe de fluage (INT ; série n° 3, essais de 7 a 9 ; Profondeur 4.5 - 4.8).
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Figure A.2.4 Courbe de fluage (INT ; série n° 4, essais de 10 a 12 ; Profondeur 7.0 - 7.3).
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Figure A.2.5 Courbe de fluage cedométrique (OPN ; série n° 1, essai de 1 a 3).
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Figure A.2.6 Courbe de fluage cedométrique (OPN ; série n° 2, essai de 4 a 6).
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Figure A.2.7 Courbe de fluage cedométrique (OPN ; série n° 3, essai de 7 a 9).
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Figure A.2.8 Courbe de fluage cedométrique (OPN ; série n° 4, essai de 10 a 12).
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Figure A.2.9 Courbe de fluage cedométrique (OPM ; série n° 1, essais de 1 a 3).
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Figure A.2.10 Courbe de fluage cedométrique (OPM ; série n° 2, essais de 4 a 6).
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Figure A.2.11 Courbe de fluage cedométrique (OPM ; série n° 3, essais de 7 a 9).
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Figure A.2.12 Courbe de fluage cedométrique (OPM ; série n° 4, essais de 10 a 12).
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Figure A.3.1.2 Essai de gonflement n° 1 (INT, méthode AFNOR).
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Figure A.3.2.2 Essai de gonflement n° 2 (INT, méthode AFNOR).
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Figure A.3.2.2 Essai de gonflement n° 2 (INT, méthode AFNOR).
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Figure A.3.3.2 Essai de gonflement n° 3 (INT, méthode AFNOR).
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Figure A.4.1.2 Essai de gonflement n° 1 (INT, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.2.2 Essai de gonflement n° 2 (INT, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.3.2 Essai de gonflement n° 1 (OPN, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.4.2 Essai de gonflement n° 2 (OPN, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.5.2 Essai de gonflement n° 3 (OPN, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.6.2 Essai de gonflement n° 1 (OPM, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.7.2 Essai de gonflement n° 2 (OPM, méthode du CEBTP).
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Figure A.4.8.2 Essai de gonflement n° 3 (OPM, méthode du CEBTP).

A-37




400 -

== 100KPa
== 200K Pa
300 - === 400K Pa
i~
a
<
[
200 -
100 -
0] 1 2 3 4 5 6 7 8
Al (mm)
Figure A.5.1.1 Essai de cisaillement n® 1 (INT).
400 -~
g 300 -
= -,
200 -
100 -
O T T T T 1
(0] 100 200 300 400 500
on (kPa)

Figure A.5.1.2 Essai de cisaillement n® 1 (INT).
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Figure A.5.4.2 Essai de cisaillement n°® 4 (INT).
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Figure A.5.5.2 Essai de cisaillement n® 5 (INT).
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Figure A.5.6.2 Essai de cisaillement n° 1 (OPN).
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Figure A.5.7.2 Essai de cisaillement n° 2 (OPN).
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Figure A.5.9.2 Essai de cisaillement n° 4 (OPN).
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Figure A.5.11.2 Essai de cisaillement n° 2 (OPM).
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Résumé

Les phénomeénes climatiques naturels et I'activité humaine engendrent fréquemment des sinistres dans
les massifs de sols fins caractérisés par une forte variation de volume des que les conditions de leur
équilibre sont modifiées. Pour limiter ce type de sinistre, il est nécessaire de mieux décrire le comportement
des sols fins vis-a-vis des cycles de sécheresse-humidification. Cette thése présente et analyse les résultats
d’'une étude expérimentale effectuée sur une argile expansive prélevée sur le site urbain de Sidi-Hadjres
(wilaya de M’sila, Algérie), ou d'importants désordres apparaissent fréquemment dans les infrastructures
routieres, voiries et réseaux divers et autres constructions légeres de faible hauteur. Cette étude vise a
déterminer les parameétres physico-chimiques et mécaniques de cette argile naturelle expansive aux états
intact et reconstitué par compactage aux optimums Proctor normal et modifié. Les résultats d’essais
obtenus montrent que les valeurs des parametres géotechniques déduits de ces essais dépendent de
certains aspects expérimentaux tels que 1'énergie de compactage, la durée de séchage, la déformabilité
initiale et la saturation du sol. Cependant, on notera que, pour tous les niveaux de confinement considérés,
le comportement de l'argile intacte et reconstituée par compactage est régi par les mémes lois de
compressibilité-consolidation, de retrait-gonflement et de cisaillement-rupture.
Mots clés : Argile expansive, compactage, compressibilité, consolidation, gonflement, retrait, rupture de

cisaillement.

Abstract

Natural climatic phenomena and human activity frequently cause disorders in the masses of fine-
grained soils characterized by very significant volume variation as soon as the conditions of their
equilibrium are modified. To limit this type of disorder, it is necessary to better describe the behaviour of
fine-grained soils with respect to drying-wetting cycles. This thesis presents and analyzes the results of an
experimental study carried out on an expansive clay collected on the urban site of Sidi-Hadjres (province of
M'sila, Algeria), where important disorders appear frequently in road infrastructures, roads and networks,
various and other light structures of low height. This study aims to determine the physico-chemical and
mechanical parameters of this natural clay expansive in intact and reconstituted states by compaction to
normal and modified Proctor optimums. Tests results obtained show that the values of the geotechnical
parameters derived from these tests are depending on some experimental aspects such as the compaction
energy, drying time, initial deformability and soil saturation. However, it should be noted that, for all the
confinement levels considered, the behaviour of intact and compacted clay samples is governed by the same
laws of compressibility-consolidation, shrinkage-swelling and shear-rupture.
Keywords : Expansive clay, compaction, compressibility, consolidation, swelling,
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