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FONDATIONS, PROPRIETES DES SOLS
ET IMPERATIFS SISMIQUES

INTRODUCTION

par
P. HABIB

Laboratoire de Mécanique des Solides”
(E.P., EIN.S.M. Paris, EN.P.C.,
Associé au C.N.R.S.)

Les textes rassemblés a I'occasion des Journées Communes de I'A.F.P.S. et du
C.F.M.S. n'ont pas la prétention de traiter d'une fagon exhaustive des problémes du génie
parasismigue et de ses incidences sur les fondations des structures, mais de profiter de la
mise a I'enquéte du nouveau code parasismique francais pour tenter de préciser les Régles
de I'Art actuelles pour certains types d'ouvrages et les compétences particulieres de cer-
tains types d'essais. Par rapport au récent colloque de I'A.F.P.S. de janvier 1986, une part
modeste est donc faite ici aux recherches avancées et aux nouveaux développements dont
la présentation est liee a des discussions informelles autour de ces textes de base.

La conception parasismique appliquée aux fondations présente des difficultés nom-
breuses et sérieuses. Elle a fait de grands progrés depuis quelgues années dans le monde
comme en France tant pour la compréhension de la physique de base des phénomeénes que
pour le calcul des ouvrages ou les simulations numériques ou physiques ; les déterminations
des propriétés rhéologiques des sols au laboratoire ou in situ ont été profondément réno-
veées. |l est donc apparu souhaitable & nos deux sociétés de faire le point de ces importantes
guestions.

* Ecole Polytechnique, 91128 Palaiseau Cedex.




dispositions intéressant le sol et les fondations
dans les nouvelles régles parasismiques P.S. 86

ground conditions and foundations requirements
in the new French code
of earthquake resistant building design (P.S. 86)

J.F. CORTE
Chef de la Division Géotechnique - Mécanique des Sols *
A. ISNARD
Chef de la Division Sols et Fondations du Bureau Veritas * *

Résume

Les régles parasismigues dites « P.S. 69 » présentent, tant a I'égard du comporte-
ment des sols soumis a l'action sismigue qu'a celui de la conception et du
dimensionnement des fondations un certain nombre de lacunes auxguelles se
trouve confronté le projeteur. Les nouvelles regles dites provisoirement P.S. 86,
en intégrant les connaissances recemment acquises dans ce domaine, différen-
cient davantage les mouvements sismigues en fonction du contexte géotechni-
gue et de la topographie des lieux.

Outre des dispositions constructives détaillées, elles présentent des critéres
d'identification des sols dits «liguéfiables » et des méthodes pratiques de vérifi-
cation de la stabilité des organes de fondation en interaction dynamique avec le
sol et les structures portées.

Abstract

Civil Eneineers have to face some lack of information concerning the soils beha-
viour prediction and the design of foundations when using the P.S. 69 French Code
of Earthquake Resistant Building Design.

The noticeable armount of observations, pratical and theorical knowledge acquired
since this Code publication justifies now, in the new P.S. 86 Code, to differentiate
the seismic movement elastic spectra according to geotechnical and soil surface
actual conditions This Code, which provides detailed construction requirements,
offers also pratical methods for liquefaction risk prediction and for foundation
design, taking in account soil-structure interaction under seismic action.

* Laboratoire Central des Ponts et Chaussées - B.P. 19 - 44340 Bouguenais.
** Cedex 44, 92077 Paris La Défense.



1. INTRODUCTION

L’étude de l'effet des séismes sur le comportement des
terrains, des fondations et celle des phénomeénes
d’interaction entre sol et structures ont pris une place
croissante dans les travaux de recherche en mécani-
ques des sols & partir du milieu des années 60. L'éten-
due des dégats occasionnés la méme année en 1964
par deux tremblements de terre au Japon & Niigata et
en Alaska a été un élément initiateur prépondérant.
Depuis lors, les connaissances acquises ont été consi-
dérables, et, s'il demeure de nombreuses incertitudes
ou si les méthodes d’analyse restent largement impar-
faites, I'ingénieur peut actuellement intégrer bon nom-
bre des résultats de ces recherches en vue d’améliorer
la sécurité des constructions en zone sismique.

Le contenu d'un texte réglementaire est toujours le
reflet des connaissances au moment de sa rédaction. A
cet égard, les régles dites P.S. 69 illustrent bien les
lacunes importantes auxquelles se trouvait en butte le
projeteur dans les années soixante pour appréhender
l'influence des conditions géotechniques locales et jus-
tifier en particulier le bon comportement des fonda-
tions.

Les nouvelles régles P.S. 86 font cette fois une place
importante aux aspects géotechniques, ce qui, somme
toute, parait naturel dans la mesure ol d'une part
I'action sismique s'impose & la structure par le biais du
sol de fondation et qu’'une large proportion des sinistres
a été imputable a une défaillance du sol d'assise ou des
fondations.

Le présent article passe en revue les différentes disposi-
tions intéressant le sol et les fondations introduites dans
les nouvelles régles P.S. 86 en apportant quelques
commentaires sur les raisons de certains choix, dont
tous ne peuvent pas étre rigoureusement établis. Sur
les différents points évoqués, on notera I'évolution par
rapport aux dispositions contenues dans les régles

P.5.69

2. REGLES GENERALES
POUR LA CONCEPTION DES PROJETS

2.1. Le choix du site

Les regles P.S. 86 traitent expliciternent trois situations
particulieres pour lesquelles des contraintes de cons-
truction sont fixées.

Le voisinage des failles actives

Les informations sur la nature et I'intensité du mouve-
ment du sol au voisinage immédiat d’une faille rejouant
au cours d'un séisme sont pratiquement inexistantes. Il
est tenu pour peu probable que les régles de construc-
tion préconisées en champ lointain soient également
efficaces dans une telle zone. Ceci a conduit d'une part
a exclure toute construction dans une bande de I'ordre
de 50 m de large de part et d'autre d'une faille tenue
pour active, et d'autre part 8 majorer le mouvement
sismique de calcul pour les ouvrages implantés & moins
de 300 m de la faille.
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La stabilité des pentes et talus

Aucun ouvrage ne doit étre édifié sur un site directe-
ment menacé par I'éboulement ou le glissement des
fonds supérieurs. Si un tel régime n'est pas déja identi-
fié sur un document cartographique (PER, ZERMOS,
POS, ...). il sera nécessaire de s'assurer de la stabilité
d'ensemble du site.

Zones suspectes de liquéfaction

Si la présence d'une zone liquéfiable n'implique pas
nécessairement 'abandon du site, la construction ne
peut cependant 8tre entreprise que s'il est établi que la
liqguéfaction ne représente aucun danger pour
I'ouvrage ou si le sol a subi un traitement dont il peut
etre prouvé qu’il élimine le danger de liquéfaction.

Le phénomeéne de liquéfaction des sols, simplement
évoqué dans les régles P.S. 69, est maintenant une
préoccupation importante et les régles P.S. 86 font une
large place aux justifications & appporter vis-a-vis de ce
risque.

2.2. Les reconnaissances et études de sol

Par rapport aux situations non sismiques, les investiga-
tions géotechniques doivent ici, dans tout projet,
répondre a deux objectifs :

— permettre le classement du site par rapport aux
sites types en vue de définir le mouvement sismique de
caleul,

— détecter les formations a priori suspectes de liqué-
faction.

Ces informations peuvent étre obtenues par des
méthodes traditionnelles : essais d'identification. essais
en laboratoire et en place. Par contre, des études com-
plémentaires spécifiques sont nécessaires :

— en présence d'une zone suspecte de liquéfaction,

— lorsque l'on désire utiliser une méthode de calcul
impliquant la prise en compte des propriétés géoméca-
niques des sols sous chargement dynamique.

2.3. L'implatation de I'ouvrage
et la conception du mode de fondation

Les recommandations faites sur ces questions étaient
pour I'essentiel déja contenues dans les régles P.S. 69 ;
elles procedent du bon sens :

— choisir, dans la mesure du possible, des formations
homogénes et compactes,

— implanter 'ouvrage tout entier d'un méme cété de
discontinuités géologiques,

— exclure les sols pouvant donner lieu a des effondre-
ments de structure (cinérites, loess, ...) ou & des fortes
réductions de l'indice des vides (remblais insuffisam-
ment compactés),

— encastrer la construction dans le sol et, si plusieurs
solutions correspondant & des niveaux d'assise diffé-
rents peuvent &tre envisagés, préférer la solution la
plus profonde,
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— définir un systdme de fondation homogeéne,

— liaisonner les éléments de fondation (semelles ou
fondations profondes) entre eux pour s'opposer aux
déplacements relatifs.

3. INCIDENCE DES CONDITIONS
GEOTECHNIQUES LOCALES

SUR LA DEFINITION

DU MOUVEMENT SISMIQUE DE CALCUL

3.1. La situation dans les régles P.S. 69

Dans les régles P.S. 69, la nature du sol de fondation
intervenait 4 deux reprises pour modifier la valeur du
coefficient sismique ¢ applicable & la construction consi-
dérée, cela, & travers le coefficient de réponse ff et le
coefficient de fondation 4.

Etant reconnu que les formations épaisses de terrains
meubles se comportent comme des filtres amortissant
quelque peu les composantes hautes fréquences de
'ébranlement sismique, les spectres de calcul f(T)
étaient écrétés d'environ 15 % pour les structures
ayant une courte période propre (inférieure 3 0,5 s)
fondées sur de tels sites.

Si les sols meubles donnent ainsi dans certaines situa-
tions, par atténuation, un effet favorable par rapport
aux terrains rocheux. par contre, a sollicitations sismi-

ques égales, les risques de déplacements différentiels
sont & I'évidence plus importants pour des construc-
tions fondées sur sol meuble. C’est pour tenir compte
de ce fait que le coefficient sismique o &tait pondéré par
un facteur § dont la valeur dépendait 2 la fois de |a
nature du sol et de celle du systéme de fondation.

Si cette approche recoupe effectivernent certains
aspects de linfluence des conditions géotechniques
locales, elle présente quelques insuffisances importan:
tes auxquelles les régles P.S. 86 tentent de remédier
Nous énumérons d'abord ces lacunes avant d'exami-
ner la maniére dont ces questions sont traitées dans les
nouvelles ragles :

— Si les spectres de réponse élastique pour les mou
vements enregistrés en surface de terrains meubles
montrent une atténuation par rapport aux mouve
ments obtenus sur affleurement rocheux pour les cour
tes périodes, par contre, ils doivent présenter une
amplification pour les périodes plus élevées. Ces deux
tendances associées & un décalage vers les basses fré-
quences de la période fondamentale de réponse du site
lui-méme sont maintenant nettement é&tablies par de
multiples enregistrements et des analyses statistiques
de distribution de dommages. Les spectres de calcul
doivent donc tenir compte de cette amplification par
quasi-résonance du mouvement des constructions sou-
ples établies sur terrain meuble (fig. 1).

— Pour obtenir des niveaux de protection compara-
bles selon les sites, il faut encore différencier les condi-
tions de site.
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— Les critéres géomécaniques d'identification et de
classement des sols sont insuffisants.

— Le coefficient & apparait comme trop arbitraire et
trop forfaitaire pour traiter correctement a la fois de
l'influence du mode de fondation sur le comportement
de la construction et des risques de tassements diffée-
rentiels.

3.2. Différenciation des spectres élastiques
normalisés selon les sites

Le mouvement sismigue que I'on obtient en surface en
champ libre dépend des propriétés géomécaniques des
formations géologiques du site et de la topographie. Ce
second facteur d'influence est fraité par un coefficient
correcteur 7, présenté plus loin. Pour une zone sans
relief, on définit alors, & partir d'une double classifica-
tion des sols et des sites, quatre spectres élastiques nor-
malisés.

QOutre le rocher sain et les craies dures, les terrains sont
regroupés en trois catégories (fig. 2), & partir des résul-
tats d’'essais géomécaniques. Les sites sont eux-mémes
classés en quatre types selon la nature des sols et
I'épaisseur des couches (fig. 3).

Il importe encore de noter que dans le cas de sites com-
portant des sols du groupe C en trés grande épaisseur
(plus de 100 m). il convient de procéder & une étude

J.F. CORTE - A. ISNARD

particuliére pour déterminer un spectre approprié. Une
telle situation conduisant généralement a un pic
d’amplification trés marqué au voisinage du premier
mode de vibration du dépét, ne peut pas en effet étre
traitée correctement par la donnée de spectres
moyens.

3.3. L’influence de la topographie

Si les constatations post-séisme montrent en général
un accroissement sensible des dommages occasionnés
aux constructions édifiées sur une pente ou au voisi-
nage d'une créte de talus, les données et modeéles dis-
ponibles pour quantifier précisément ces effets sont
encore quasi inexistants. Pour ne pas cependant igno-
rer cette question, les régles P.S. 86 proposent de
modifier globalement la valeur du mouvement sismi-
que par un coefficient multiplicateur z fonction de la
pente locale du site

4. JUSTIFICATIONS VIS-A-VIS DES RISQUES
ASSOCIES A LA LIQUEFACTION DES SOLS

La démarche proposée par les regles P.S. 86 pour trai-
ter des risques associés a la liquéfaction des sols est
progressive dans les moyens auxquels elle fait appel.

Parameétres d’identification des Sols
Pénétro= SPT Pressiométre Résis~ |Densité Indice [Vitesse | Vitesse des ondes
metre tance de des longitudinales
|5tatique: | Nombre relative | compres-| ondes
Tyre pE SoL FEEi de Module | Pression| Compres=— sion de Sous la hors
s coups :éhs- Limite sion T1sail‘- nappe nappe
ance stmple ement
(MPa) {MPa) (MPal ($9] cc (m/s) (mfs) (m/s)
ROCHERS Rochers sains et 100 5 > BOO 2500
Craies dures > - >
@ Sols granulaires
compacts > 20 > >80 1> 80
Sols de bonne 3 > 400
trés bonne résis- |Sols cohérents
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300 400
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Craies tendres 1800
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Sols de faible < 150 |« 1500 | 500
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vases) et crajes altérée

Fig. 2. — Paramétres d'identification des sols.
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Fig. 3. — Classification des sites.

Une premiére série de critéres associés aux résultats
des essais classiques d'identification (granulométrie,
limites d’Atterberg, teneur en eau), permet de recon-
naitre les sols que I'on doit a priori tenir comme sus-
pects ou non de liquéfaction. En cas de doute, il faut
procéder a des investigations complémentaires.

Le diagnostic en deuxiéme phase peut étre formulé par
le biais de corrélations empiriques, considérées comme
bien établies, entre les résultats de certains essais de
pénétration (Standard Penetration Test, pénétromeétre
statique, piézocéne) et les observations du comporte-
ment de différents sites.

Confirmation de ce diagnostic peut étre fournie par des
essais en laboratoire sur des échantillons, aussi peu
remaniés que possible, chargés cycliguement.

Un horizon sera considéré comme liquéfiable si la
valeur de la contrainte de cisaillement maximale
engendrée par le séisme de calcul dans cette couche
dépasse 75 % de la contrainte de cisaillement cyclique
provoquant la liquéfaction. Pour faire cette évaluation,
les régles proposent pour chaque zone sismique le
nombre de cycles équivalents & prendre en considéra-
tion.

Si les &tudes précédentes concluent qu'un horizon est
liquéfiable pour le séisme de calcul retenu, on ne peut
entreprendre de construire que dans 'une des hypo-
théses suivantes :

— il est clairement établi que la liquéfaction de cette
couche est sans conséquence dommageable pour la
construction,

— le sol est traité (densification, substitution, drai-
nage, rabattement de nappe, ...) pour supprimer tout
risque de liquéfaction ou pour rétablir la marge de
sécurité donnée plus haut.

5. JUSTIFICATION DE LA STABILITE
DES PENTES

Il doit étre vérifié que les talus et versants, dans leur
configuration définitive, restent stables sous I'action du
séisme de calcul compte tenu des charges apportées
par les constructions.

Pendant la durée de I'ébranlement sismique, les efforts
d’inertie peuvent étre simulés par |'effet d’efforts stati-
ques équivalents et la vérification de la stabilité peut
étre alors menée par toute méthode de calcul classique
reconnue, en fenant compte si nécessaire, de la chute
des caractéristiques de résistance de certains matériaux
sous l'action du séisme, et du développement de sur-
pressions interstitielles dans certaines couches.

6. JUSTIFICATION DES FONDATIONS

La question de la justification du comportement des
fondations était traitée de fagon trés sommaire dans les
régles P.S. 69 qui mentionnaient pour toute régle de
calcul que : «la sollicitation s'exergant sur la fondation,
ou une partie de la fondation, ne doit pas excéder
75 % de la sollicitation que l'on peut considérer
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comme susceptible d’entrainer I'apparition de I'état de
ruine, compte tenu, le cas échéant, des modifications
des propriétés mécaniques du sol consécutives a
'action sismique ».

Les régles P.S. 86 proposent cette fois non seulement
des critéres de stabilité vis-a-vis de la résistance du sol
support mais des méthodes de calcul simplifiées appli-
cables aux cas courants pour déterminer |'état de solli-
citation dans la fondation et le sol.

Les cas & considérer sont :

— d'une part, la situation au cours du séisme avec les
effets des actions dynamiques dues & la déformation
propre du sol environnant, a la structure portée, et a
leurs interactions ;

— d’autre part, la situation aprés séisme en prenant en
compte les effets d'éventuelles déformations rémanen-
tes des sols d’assise.

En complément de ces vérifications numériques, les
régles P.S. préconisent I'adoption d'un certain nombre
de dispositions constructives pour assurer la sécurité de
la construction.

6.1. Les fondations superficielles

Les fondations sur semelle ou radier sont & réserver
aux sites constitués de sols compacts et homogénes
pour lesquels 'amplitude des déformations pendant et
aprés le séisme ne peut étre préjudiciable a la bonne
tenue de la construction.

Le systéme de fondation doit étre de conception simple
et homogéne pour I'ensemble de 'ouvrage. Les semel-
les isolées établies sur sol meuble doivent étre, en régle
générale, liaisonnées entre elles. Lorsque la construc-
tion ne comporte pas de parties enterrées, il est con-
seillé de prévoir une béche périphérique rendant soli-
daire I'ensemnble des structures et des fondations avec
le sol d’assise afin de s’‘opposer a leur déplacement
relatif dans le plan horizontal.

La méthode et le niveau de discrétisation doivent étre
choisis en fonction de limportance de linteraction
entre le sol et 'ensemble de la construction. Lorsque
'on procéde & une justification globale avec modélisa-
tion & la fois de la structure, des fondations et du sol, le
modéle doit rendre compte du comportement non
linéaire des sols.

Pour les petites constructions et lorsque I'interaction
entre le sol et la structure est faible, on admet que les
divers points de fondation suivent la déformée imposée
au sol par ['action sismique de référence en I'absence
de construction.

La réponse de la structure est alors évaluée en impo-
sant a l'interface batiment-fondation le mouvement sis-
mique de calcul correspondant au site. Les &léments
de fondation sont quant & eux justifiés en tenant
compte des sollicitations verticales et horizontales
engendrées par la réponse de la structure au mouve-

ment sismique.
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Le comportement des fondations est vérifié vis-a-vis de
I'état limite ultime de résistance du sol d'assise en
sassurant que les sollicitations sous action sismique
sont au plus égales aux charges de rupture du sol divi-
sées par 1,5.

6.2. Les fondations profondes

Lors d'un séisme, les éléments de fondation profonde
(pieux ou barrettes) se trouvent sollicités a la fois par le
déplacement du sol environnant et par la structure por-
tée. Le niveau de sollicitation dépendra, quant a lui,
des interactions s’exercant entre le sol et les éléments
de fondations, la structure portée, ses fondations et le
sol sur la partie enterrée de la construction.

Il s’agit donc d’une situation trés complexe qui ne peut
en toute rigueur s’analyser correctement que dans un
modéle global incluant le sol, les éléments de fondation
et la structure. [l n’existe cependant pas actuellement
de méthode de calcul d’ensemble suffisamment simple
d’emploi pour étre appliquée aux constructions cou-
rantes. Pour ces derniéres, il était donc nécessaire de
définir des méthodes de justification simplifiées pou-
vant étre appliquées & 'aide des outils de calcul usuels
et & partir des éléments d'information que l'on peut
attendre d'une campagne d'investigations géotechni-
ques a l'échelle du projet. Tout en étant simple la
méthode se doit d’étre d'une approche physique
«saine» et conduire & un dimensionnement que l'on
attend étre du cété de la sécurité.

La méthode simplifiée proposée dans les régles
P.S. 86 consiste a justifier séparément les éléments de
fondation et la structure selon la démarche suivante :

— on considére que les pieux suivent les mouvements
horizontaux imposés au sol en champ libre sans les
modifier ;

— laréponse de la structure est évaluée en imposant a
sa base le mouvement sismique de calcul correspon-
dant au site.

Cette méthode ne peut 2tre appliquée que si plusieurs
conditions sont satisfaites :

— la construction est suffisamment encastrée dans le
sol pour qu'il n'y ait pas de déplacement relatif sensible
entre la structure et le sol environnant ;

— la flexibilité des éléments de fondation profonde
doit étre également suffisante pour que lintégrité des
éléments de fondation soit assurée sous I'hypothése
qu’ils suivent les mouvements du sol en champ libre.

La premiére condition permet de compter sur la partici-
pation du sol par mise en butée autour de la partie
enterrée de la construction; elle explique pourquoi,
dans le calcul de justification des éléments de fonda-
tion, on ne cumule pas les sollicitations horizontales
venant du déplacement imposé par le sol et celles
issues de la réponse inertielle de la structure (ces sollici-
tations ne se produisant par ailleurs pas en phase).

Cette hypothése de non-cumul se trouve confortée par
des calculs effectués a posteriori sur des constructions
existantes ayant éprouvé un séisme.
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Pour le calcul des sollicitations imposées par le mouve-
ment du sol, on admet pour déformée du profil de sol
soit le résultat d'un calcul de réponse direct, soit le pre-
mier mode de vibration en champ libre.

En présence d’un profil de sol homogéne ou d'un profil
stratifié dans lequel les caractéristiques mécaniques
varient peu d’'une couche & |'autre, on pourra admettre
que la déformée a l'allure d'un quart de sinusoide.
Dans ce cas, un calcul statique classique de poutre sur
appuis élastiques articulée en pied et encastrée en téte,
montre qu'avec les élancements courants d’éléments
de fondation profonde, méme dans des sols trés
médiocres, la déformée du pieu peut &tre assimilée
sans écart notable a la déformée du sol.

dmax |
o RSTRTRITR T 1 ' -
LA G L ] b\-'.sl‘
:-.-..:'....-.u.. ] 'i ,:‘u.,'_
-‘-: _-o: . .':. } ‘ .., o0
:n‘:'. p .-.;-.'. : ’/ e, h
Hi Sty f Pieu
a.".:-l“.:;l' I '&\ _____#.
et/ Sol
. 7 4
Rocher

Dans les autres cas (profil de sol trés hétérogéne, élé-
ment de fondation tres rigide), on déterminera par un
calcul statique la déformée que prendrait le pieu ou la

barrette si 'on impose au sol la déformée du premier
mode de vibration.

La méthode proposée dans les régles P.S. 86 améne &
considérer que le comportement des éléments de fon-
dation profonde doit étre justifié principalement en ter-
mes de déplacements imposés et non vis-a-vis d’efforts
imposés comme peuvent |'étre les éléments de la struc-
ture dans les méthodes de calcul statique équivalent.
En cela, les régles P.S. 86 se démarquent nettement
par leur originalité des autres codes de construction
parasismique.

Le comportement des fondations est vérifié vis-a-vis de
I’état limite ultime de résistance du sol au cours et aprés
le séisme, en considérant que, pour les fondations pro-
fondes ancrées sur un substratum trés résistant, les ter-
rains de couverture ne participent pas a la reprise des
efforts verticaux. Par contre, on devra tenir compte du
frottement négatif si 'on suspecte un tassement possi-
ble des terrains de couverture.

Vis-a-vis de I'état limite ultime de résistance du sol, on
s'assurera que les sollicitations sous action sismique
sont au plus égales aux charges de rupture du sol divi-
sées par 2 pour le terme de pointe et par 1,33 pour le
frottement latéral.

Les fondations doivent étre congues et calculées de
telle facon que les états ultimes de fondation ne puis-
sent étre atteints avant les états ultimes de la structure,

La présentation de méthodes de calcul est complétée
par la donnée des dispositions constructives, principa-
lement de régles de ferraillage des pieux et barrettes en
béton armé. Ces dispositions sont présentées en détail
dans la communication de M. R. SOULOUMIAC.
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Les futures régles parasismiques, dites P.S. 86, pré-
sentent I'incontestable originalité par rapport aux autres
codes de proposer un chapitre trés complet compor-
tant des régles propres aux problémes de sols et de fon-
dations.

Ce chapitre propose au concepteur des méthodes sim-
plifiées lui permettant de dimensionner les fondations,
et prescrit des dispositions technologiques minimales a
respecter, qui font l'objet de la présente communica-
tion.

Il convient de signaler que I'Eurocode n® 8 prévoit
dans le chapitre «Specific rules for foundations and
retaining walls » des dispositions technologiques identi-
ques car I'équipe frangaise qui était chargée de la
rédaction de ce texte a proposé celui des P.S. 86 a la
Communauté Européenne. D’autre part, le seul autre
code prescrivant des dispositions constructives minima-
les est le projet de code californien, actuellement mis 2
Ienquéte, et intitulé « Tentative lateral force require-
ments, October 1985» ; les propositions de ce code
sont trés voisines de celles préconisées par le réglement
francais, et seront comparées point par point dans la
communication.

1. LIAISONS

1.1. Solidarisation des points d’appui

Les points d’appui d'un méme bloc de construction
doivent étre en régle générale solidarisés par un réseau
bidimensionnel de longrines (ou tout autre systéme
équivalent) tendant & s'opposer & leur déplacement
relatif dans le plan horizontal.

Cette régle s'applique suivant les modalités ci-aprés :

— la solidarisation des points d'appui est obligatoire
dans le cas de fondations sur pieux, & moins qu'il ne
soit disposé sous chaque appui un groupe d’au moins
trois pieux (non alignés), centré sur la charge verticale ;

— elle est obligatoire dans le cas de fondations sur bar-
rettes @ moins que ces barrettes ne forment elle-méme
le réseau bidirectionnel demandé ;

— on ne peut se dispenser de réaliser cette solidarisa-
tion que sous la double condition que les déplacements
différentiels soient sans conséquence pour les éléments
non structuraux et qu'’ils soient pris en compte dans le
calcul de la structure ;

— aucune précaution particuliére n’est exigée dans le
cas de semelles convenablement engravées dans un sol
rocheux ou de consistance rocheuse non fracturé et
non délité.

1.1.1. Les longrines de solidarisation ou les éléments
remplissant le méme office, ainsi que les éléments
d’ossature concourant a 'équilibre, doivent étre calcu-
lés en supposant les points d'appui réunis par la lon-
grine concernée soumis a des forces opposées, dans
un sens puis dans l'autre, égales a :

i i%raW?ZOkN
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et appliquées au niveau du centre de gravité des semel-
les dans le cas de fondations superficielles, et au niveau
de l'interface avec la structure dans le cas de fondations
profondes.

Dans I'expression ci-dessus les notations sont les sui-
vantes :

® a, = accélération nominale.

s ¢ = coefficient d'amplification topographique.

* W = moyenne des valeurs des charges verticales
apportées par les points d’appui reliés par la
longrine considérée.

e o = coefficient dépendant de la nature du sol telle

que définie en annexe et égal a :

0,3 dans les sols de catégorie a
0,4 dans les sols de catégorie b
0,6 dans les sols de catégorie ¢

Les sollicitations résultant de la prise en compte des
forces F sont a ajouter a celles résultant d’autres fonc-
tions, en particulier, dans le cas de fondations sur pieux
isolés ou groupes de pieux alignés, a celles dues aux
écarts entre la position théorique de ces derniers et leur
position réelle.

1.1.2. Les poutres du plancher inférieur d'une cons-
truction ne peuvent étre considérées comme jouant le
role de longrines que si elles sont situées a une distance
de la ligne d’action des forces F inférieure a 1,20 m.

1.1.3. Dans le cas de locaux en rez-de-chaussée de
type industriel ou commercial susceptibles de recevoir
des charges d’exploitation importantes, toutes disposi-
tions doivent étre prises pour que les longrines ou les
éléments en tenant lieu ne puissent exercer de traction
sur les points d’appui suite & la formation de mécanis-
mes.

@ :rotules plastiques

1.2. Liaisons entre la fondation et la structure

Il doit &tre réalisé entre les éléments de fondation et la
structure des liaisons capables d’équilibrer les efforts
tranchants horizontaux et éventuellement les efforts
verticaux de traction apportés par cette derniére.

Lorsque les efforts verticaux exercés par les structures
sur la fondation sont des efforts de compression, il
convient ce nonobstant de réaliser une liaison capable
d’équilibrer un effort de traction égal @ 10 % de la
charge verticale apportée sur le point d'appui.
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Dans le cas ot les fondations ne font pas partie inté-
grante de la structure (puits, pieux, barrettes), il doit
étre établi entre la structure et ses fondations une liai-
son tendant a s’'opposer a leur déplacement relatif.

2. FONDATIONS PROFONDES

2.1. Dispositions générales
2.1.1. L’emploi de pieux inclinés est interdit.

2.1.2. Des longrines de solidarisation formant un
réseau bidirectionnel et conformes aux prescriptions de
I'article 11 doivent étre disposées dans le cas d’appuis
reposant sur des pieux isolés, des groupes de deux
pieux, et plus généralement dans le cas de groupes de
pieux délimitant en plan un contour dont 'une des
dimensions est faible par rapport & l'autre.

De telles liaisons sont & prévoir aussi dans le cas des
barrettes @ moins que ces derniéres ne forment en plan
un réseau continu dans les deux directions.

2.2. Pieux en béton moulés dans le sol

Ils doivent étre armés sur toute leur longueur de la
maniére indiquée ci-aprés :

2.2.1. Armatures longitudinales

SEAOC
e Nombre minimal de barres : 6 4
® Diameétre minimal: @ = 12mm @ = 20 mm
e Section totale rapportée a la sec-
tion nominale du pieu
minimum : 0,5 %
solsdetypeaocub(®) 0,5%
sol de type c (*) 0,6%
maximum : 3 %

Dans le cas oti le pieu doit traverser des couches de
sols de types différents, le ferraillage longitudinal le plus
important doit étre prolongé au-dela de l'interface des
couches concernés sur une longueur au moins égale a
la plus grande des deux longueurs suivantes :

— deux fois le diamétre nominal du pieu ;
— cinquante fois le diamétre des barres constitutives.

2.2.2. Armatures tranversales

Elles doivent étre composées de spires et/ou de cerces
répondant aux conditions ci-apreés :
SEAOC

— diameétre minimal : @ = 6 mm pou?nglg,SO

— pourcentage minimal en volume 2 =12
p g pour B> 0,50

(*) Cf. annexe.

0,6 % en partie courante
0,8 % en zone critique

— espacement maximal du nu a nu
des spires ou des cercles :

s = 12 fois le diaméire des barres
longitudinales en partie cou- 8 @
rante

s = 10 cm en zone critique 7,5 cm
Sauf dispositions technologiques spéciales, sont consi-
dérées comme zones critiques en raison des courbures
que les pieux sont exposés a y subir :

— la partie supérieure des pieux sur une longueur
égale a 2,5 fois leur diameétre nominal ;

— les zones ot les pieux traversent des sols de types
différents.

Ces zones s’étendent sur une longueur égale a 2 fois le
diamétre nominal des pieux dans le sol le plus résistant
et a 2,5 fois le diamétre nominal des pieux dans le sol
le moins résistant.

Dans le cas oli le béton est mis en place dans une che-
mise ou une gaine métallique abandonnée dans le sol
apres coulage, la section d’acier de cette chemise ou de
cette gaine peut, défalcation faite de I'épaisseur de
métal susceptible de se corroder pendant la durée de
vie de 'ouvrage, étre prise en compte dans I'évaluation
de la quantité d'armatures transversales définies
ci-dessus sans avoir cependant pour effet de réduire
ces armatures de plus de 50 %.

Zones
critiques

2.3. Barrettes en béton moulé dans le sol

Les prescriptions qui suivent concernent les éléments
faisant partie d'un ensemble comportant des barrettes
placées orthogonalement (ou dans des directions
convenables) et constituant un systéme complet de
fondation.

Les barrettes dont la déformation latérale n’est pas limi-
tée par leur disposition d'ensemble, doivent étre
armées en suivant les mémes prescriptions que celles
édictées en 2.2.1. pour les pieux de section circulaire.
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Les barrettes doivent étre armées sur chacune de leurs
grandes faces d'un quadrilatére d’armatures horizonta-
les et verticales a I'espacement maximal de 35 cm.

La section totale des armatures verticales ne doit pas
étre inférieure & 0,25 % de la section horizontale des
barrettes lorsque celle-ci est supérieure @ 1 m* et a
0,5 % de cette section lorsque celle-ci est égale ou infé-
rieure 8 1 m?2, Elle ne doit pas excéder 3 % de la sec-
tion.

Les armatures horizontales doivent étre dessinées de
facon 3 assurer leur participation a la résistance aux
efforts tranchants agissant suivant la grande dimension
horizontale de la barrette et & s'opposer au flambement
des armatures verticales disposées sur les petites faces ;
a défaut, elles doivent étre complétées par une arma-
ture appropriée.

Les deux nappes doivent étre reliées par des armatures
transversales susceptibles, entre autres fonctions, de
s'opposer au flambement des armatures comprimées.

La section des armatures horizontales doit étre au
moins 0,1 % de la section verticale transversale des
barrettes.

R. SOULOUMIAC

Les armatures transversales doivent représenter un
pourcentage d'au moins 0,1 % de la section verticale
longitudinale des barrettes.

2.4, Pieux de fondation préfabriqués
en béton armé

SEAOC

La section totale des armatures longi-

tudinales des éléments de fondation
préfabriqués en béton armé doit étre 1%
au moins égale 3 1 % de la section

droite de ces éléments et inférieure a

3 % de cette section.

Toutes les autres dispositions relatives au nombre mini-
mal de barres et aux armatures transversales spécifiées
dans les articles 22 et 23 restent applicables a ces élé-
ments préfabriqués selon leur forme.

PS N 86 ) Annexe
Paramétres d’identification des Sols
Pénttro- Pressiométre Résis— SPT Densité Indice |Vitesse | Vitesse des ondes
meétre tance de des lengitudinal
Statique: Hombre | relative| compres-| ondes Sy dinales
Tyre pe SoL FsTEs M:dt:rlf Tre§sion Compres= de sion de_ Sous la hors
Yance :a:'\:: imite sion coups fisa‘l 1= nappe nappe
simple emant
(MPa) (MPa) (MPa) (%) [ (m/s) (m/s) {m/s)
ROCHERS Rochers sains et 100
Craies dures > > 2500
@ Sols granulaires
compacts >15 > 20 >1800 |> 800
Sals de bonne a
trés bonne résis- |Sols cohérents
tance mécanique |(argiles ou marnes >5 > 25 > 1800
dures)
LoO
e Rocher altéré ou 50 & 100 A
fracturé 2500
Sols de résis- |[Sols gramulaires 1:00 5:0
tance mécanique |moyennement compacts 5415 |6 4 20 1800 800
moyenne
Sols cohérents moyen— 1000
nement consistants et | 125 45 (52325 3
Craies tendres 1800
@ Sols granulaires laches| < 5 =&
Sols de faible < 1500 |« 500
résistance Sols cohérents mous
mécanique (argiles molles ou < 1.5 <5
vases) et craies altéréed

Annexe. — Paramétres d'identification des sols.
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1. INTRODUCTION

Des progrés considérables ont été réalisés en dynarmi-
que des sols au cours de ces derniéres décades aussi
bien en investigation de laboratoire qu'en expérimenta-
tion sur le site. lls ont permis une meilleure connais-
sance du comportement des sols soumis aux sollicita-
tions cycliques, vibratoires, transitoires et dynamiques.
lls ont surtout offert des techniques fiables de mesure
des parametres physiques indispensables aux concep-
teurs d'ouvrages en cas de calcul de réponse dyna-
mique.

En effet, les problémes de l'ingéniérie moderne cou-
vrent une vaste gamme de situations : depuis les trés
petits mouvements admis pour les fondations des ins-
tallations pour laser ou des télescopes, jusqu'aux mou-
vements destructeurs des séismes ou des explosions
nucléaires. Cette principale difficulté a stimulé le déve-
loppement de nombreuses techniques de laboratoire et
d’innombrables procédures expérimentales en place
pour évaluer d'une maniére réaliste les propriétés
mécaniques du sol, si possible utilisables sur plusieurs
décades de déformation relative. Les principales carac-
téristiques & prendre en compte par les méthodes
numériques de calcul de réponse dynamique des struc-
tures sont :

i. Caractéristiques de déformation : module dynami-
que, module d'Young E, module de cisaillement G,
module volumique K, raideur contenue, coefficient de
Poisson v, ...

ii. Caractéristiques de dissipation d’énergie : amortis-
sement, dispersion, atténuation, ...

iii. Caractéristiques de liquéfaction : nombre de cycles
conduisant & la liquéfaction totale, coefficient de cisail-
lement cyclique, réponse en déformation cyclique et
en pression interstitielle, ...

iv, Caractéristiques rhéologiques : effets des vitesses

de déformation ou de contrainte.

Certains paramétres sont mieux évalués ou étudiés in
situ, d'autres en laboratoire, et un certain nombre peu-
vent étre mesurés 3 la fois en laboratoire et sur le site.

2. NATURE DU COMPORTEMENT
CONTRAINTE-DEFORMATION DES SOLS

La dynamique des sols se référe généralement au com-
portement élastique ou pseudoélastique dans le
domaine des faibles déformations alors que la statique
ne s'intéresse pratiqguement qu'aux caractéristiques
asymptofiques & la rupture dans le cas des grandes
déformations. 1l est intéressant de rappeler le probléme
du contact de deux grains sphériques élastiques pres-
sés l'un vers l'autre (MINDLIN et DERESIEWICZ,
1953) pour mieux préciser la nature du comportement
d’un assemblage de particules solides constituant le sol.

Au point de contact, la réaction intergranulaire est sup- -

posée obéir aux lois de frottement solide : le rapport de
la composante tangentielle 3 la composante normale
est inférieur au coefficient de frottement f. Les défor-
mations des grains sont supposées élastiques etil n'y a
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aucune rupture : les forces intergranulaires sont peu
élevées et la courbure des surfaces en contact est faible.

Dans le cas trés simple de deux sphéres identiques de
rayon R comprimées statiquement par une force N diri-
gée suivant la ligne des centres, normale au plan tan-
gent commun, la théorie de contact de Hertz prédit un
contact plan circulaire de rayon :

a=[3(1-v?NR/ME]"

E et v sont le module d'Young et le coefficient de Pois-
son du matériau constituant les sphéres.

Sur le cercle de contact, la contrainte est uniquement
normale (en premiére approximation) et sa valeur est :

o =3N (a2 - 52)"?/2 ra?

ol p représente la distance du point & la ligne des
centres,

Une force additionnelle T est supposée agir dans le
plan de contact avec une intensité croissant progressi-
vement de zéro a une certaine valeur.

A cause de la symétrie, la distribution de pression nor-
male reste inchangée. Si aucun glissement ne se pro-
duit sur cette surface de contact, la contrainte de cisail-
lement 7 a pour valeur :

r=T/2na(@? - p?)"*

La contrainte de cisaillement 7 est infinie sur les bords.
Ce qui est impossible si 'on admet la validité de la loi
de frottement de COULOMB : | z| < f (a).

Un glissement apparait sur les bords du cercle de
contact et se propage vers lintérieur formant un
anneau de glissement de rayons a et ¢ (fig. 1).

c=all - (T/IN)] V3

| sans
]l glissement

Fig. 1. — Contraintes au contact de Hertz.
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On se rend ainsi compte que le phénoméne est affecté
d'une certaine irréversibilité due au glissement de la
portion annulaire de la plage de contact.

La zone de glissement augmente avec T pour recouvrir
toute la surface de contact lorsque T = fN.

Aprés avoir atteint une valeur T* avec 0 < T* < N,
si la force tangentielle T est réduite, il faut @ nouveau
supposer qu’un glissement se produit dans la direction
opposée au glissement initial (croissantde 0& T *). Un
anneau de contre-glissement est formé sur les bords et
se propage radialement vers lintérieur au fur et a
mesure que T diminue. Son rayon intérieur est :

b=all- (T*-T)/2fN]""?
avec c<b<a tantque -T*"<T< +T°*,
Le caractére inélastique lors de la décharge apparait

évident car I'anneau de contre-glissement persiste lors-
que la force tangentielle T s’annule (fig. 2).

d 5 [
Yy, o / —
/ /
/ 4
/ d
T
7
’/
adhérence glissement
partiel total

Fig. 2. — Glissements au contact de Heriz.
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Si I'on fait osciller la force tangentielle entre + T et
—T*, la courbe effort-déformation devient un cycle
fermé. L'aire du cycle représente le travail dissipé sous
forme de frottement, Sa valeur est :

W=(2-v)T*3/36uafN
ol u est le module de glissement de LAME.

Ainsi on peut constater que les réactions tangentielles
(mécanisme de distorsion), contrairement aux réac-
tions normales (mécanisme de consolidation), donnent
lieu & des déformations inélastiques et & des dissipa-
tions d'énergie. A faible amplitude de la force tangen-
tielle (T* << fN), I'énergie dissipée résulte des défor
mations plastiques sur une petite portion de la surface
de contact. A plus forte amplitude T* > {N, 'effet du
glissement de COULOMB prédomine par une grande
dissipation d’énergie en chaleur.

Le schéma de MINDLIN montre que la réversibilité des
déformations n’implique pas l'inexistence de dissipa-
tion d'énergie, qui constitue la source du phénoméne
d’amortissement.

Une part de la déformation du sol est due a la déforma-
tion élastique des particules solides. Elle est d’autant
plus significative que la sollicitation de cisaillement au
point de contact est petite. C'est le cas des petits mou-
vements dans le sol. Au contraire, lorsque I'amplitude
de la déformation totale devient importante, la part
élastique peut devenir trés petite et, de ce fait, souvent
masquée par la déformation irréversible résultant du
glissement, du ré-arrangement avec variation du nom-
bre de contacts intergranulaires et de l'écrasement
éventuel des particules. Examinons successivement ces
différents cas.

3. PETITS MOUVEMENTS DANS LE SOL

Les petits mouvements au voisinage d'un état d'équi-
libre quasi naturel sont régis par les &quations sui-
vantes :

® gquation de continuité,
équations dynamiques,
relations de comportement,
&quation thermique.

[’ensemble définit une propagation complexe des
ondes a travers le milieu car [lintervention de la
conduction, phénoméne irréversible, tout comme la

viscosité entraine :

— une diminution progressive de la fonction U — TS
+ W + C (U énergie interne, S entropie, W énergie
potentielle des forces extérieures et C énergie cinéti-
que) ;

— un amortissement des ondes sinusoidales ou ondes
de phase. Leur célérité est fonction de leur fréquence &
cause de la dispersion.

Dans I'hypothése de I'adiabaticité, on constate gue :
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1° la dilatation cubique @ se propage par ondes longi-
tudinales de dilatation de célérité :

v, -/
P

2° la rotation se propage par ondes transversales de

rotation de célérité :
~| / u
VS = ';

Ces mouvements satisfont séparément & |'équation
indéfinie :

' T g — 62—5;
(A' + p)graddiv £ + uA & —p 2t =0

mais non aux conditions a la surface dans le cas d’'un
milieu élastique limité.

La réflexion des ondes a la surface complique les phé-
nomeénes :

— une onde de cisaillement polarisée dans le plan
d’incidence i donne naissance a une onde de cisaille-
ment et une onde de dilatation réfléchie sous un angle r

vV Vv

; B n s s

tel que sinr = V. sin i lorsque sini < —;
s L

— dans le cas ol sini> %, 'onde de dilatation est
L

remplacée par une onde de surface qui se propage
parallélement a la surface, et reste localisée au voisi-
nage de celle-ci. Cette onde de RAYLEIGH de célérité
un peu inférieure a Vg se disperse dans deux dimen-
sions tandis que les deux autres se propagent dans trois
dimensions.

4. PROPAGATION D’ONDES

La célérité des ondes ultrasonores est analysée le plus
souvent en laboratoire, par la méthode de transpa-
rence a 'aide des céramiques ferro-électriques comme
émetteur et récepteur. La technique utilisée (NAUROY,
1975) est dite premiére arrivée d'impulsion (0,2 a
2 MHz). On mesure le temps de transit d'un train
d’ondes longitudinales ou transversales & travers une
épaisseur connue de sol soumis & une compression
cedométrique ou triaxiale cylindrique (fig. 3).

Les vitesses de propagation des ondes longitudinales et
transversales V| et V¢ varient en fonction de la poro-
sité et de la contrainte appliquée (fig. 4). On en déduit
les modules dynamiques d'YOUNG E et de cisaille-
ment G = x. On peut constater que par sa morpholo-
gie, un sol sableux joue le réle d'un filtre de fréquence
passe-bas. La granulométrie et la porosité régissent
I'atténuation des ondes élastiques. Le matériau sec se
comporte comme un solide élastique continu avec une
onde longitudinale et une onde transversale. Le maté-
riau saturé d’eau se présente comme un solide poreux
de Biot. Les paramétres mécaniques sont fonction de
la porosité et de la contrainte appliquée.
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Fig. 4. — Célérité des ondes acoustiques en fonction
de la porosité de I'échantillon Texsol-Fontainebleau.

In situ, la propagation d’ondes ultrasonores est analy-
sée par des essais sismiques en forage ou de surface.

La distinction entre essais en forage entre trou (cross-
hole), en descendant (down-hole), en remontant
(up-hole), dans un seul trou (in-hole) ou en fond de
trou (bottom-hole) est faite d’aprés les positions relati-
ves de la source et des récepteurs, suivant le volume
testé, ce qui conditionne la trajectoire des ondes sismi-
ques,

Les essais de surface, profitant de I'avantage de la rapi-
dité d’exécution, d'une étendue plus grande et d'un
coflit relativement modéré, analysent les phénoménes
de réfraction-réflexion, ainsi que les ondes de
RAYLEIGH stationnaires ou en dispersion lors d'une
source impulsionnelle.

Les modules d YOUNG E, de cisaillement G et le coef-
ficient de Poisson v sont déduites des vitesses de pro-
pagation longitudinale et transversale par :

(1 +v)(1l—-2v)
1 -y

E=2pVE( +v)=pV¢E

G =pV;
Le niveau de déformation est estimé par :

€ = Uy, dans le cas des ondes longitudinales
et y = Ug,ys lorsqu'il s'agit d'ondes de cisaillement.
&, U et y, Ug sont respectivement la déformation et la

vitesse particulaire des ondes longitudinales et trans-
versales.
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L'ordre de grandeur de 'amplitude des déformations
est inférieur & 10 -5,

Le coefficient d’amortissement est déduit des essais de
propagation d’'ondes par différentes méthodes :

— Rapport spectral (spectral ratio) déterminé par la
décroissance des amplitudes des ondes en s'éloignant
de la source. Le taux de la variation de la pente spec-
trale donnée par des mesures a différentes distances de
la source donne une constante d'atténuation «a» reliée
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au coefficient d'amortissement et a la vitesse de propa-
gation par la relation :

aV
D=—
2n
— Temps de montée donné par 'observation de la
variation de la forme du signal :
ot/éT
X

D=

Al| *
Atg

Fig. 3. — Signaux acoustiques enregistrés a I'eedométre.

1. Signaux recus dans du Texsol-Fontainebleau sec par un capteur équipé de céramiques « longitudinales »
et « transversales » superposées.
En haut : arrivée des ondes longitudinales.
En bas : arrivée des ondes transversales.

2. Signal regcu capteur contre capteur en ondes longitudinales.

3. Signal recu dans du Texsol-Fontainebleau sec par un capteur équipé d’une céramique « transversale »,
les arrivées des ondes longitudinales (les plus rapides)
et des ondes transversales (plus lentes) se distinguent nettement.

4. Signal recu dans du Texsol-Fontainebleau sec; devant I'arrivée normale des ondes longitudinales,
on distingue une arrivée parasite d’amplitude plus faible
due au passage des ondes par le corps de ';edométre.
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ol t, T et X sont respectivement le temps de montée a
la source, le temps de parcours et une constante pro-
che de 0,5.

— Ajustement avec une loi de comportement en com-
parant les mesures avec des résultats numériques.

— Décrément aléatoire en vibration libre.

5. REPONSE VIBRATOIRE

En laboratoire, les essais a la colonne résonnante sont
les plus souvent utilisés pour évaluer le module dyna-
mique en vibrations et le coefficient d’amortissement
correspondant. Le principe consiste @ appliquer une
excitation harmonique & I'une des extrémités d'un
échantillon cylindrique de sol et & enregistrer sa
réponse (photo 1).

Photo 1. — Résonance longitudinale
a l'appareil triaxial cylindrique.

Il existe une grande diversité d’appareils de résonance
dans le monde et en France (MECASOL, Laboratoire
de Mécanique des Sols de I'Ecole Centrale, Labora-
toire de Mécanique des solides de 'Ecole Polytechni-
que...). Les dispositifs expérimentaux et la méthode
d'interprétation varient avec le type de conditions aux
limites choisies. Les résultats conduisent cependant a
des valeurs comparables des propriétés du sol testé.
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a) Vibrations longitudinales (MECASOL, Ecole Cen-
trale, Ecole Polytechnique).

En négligeant 'influence des forces d'inertie transversa-
les dues & la contraction ou & la dilatation des sections
droites, I'équation :

définit une propagation par ondes de célérité :

]/E
=l -

Cette célérité est un peu plus petite que celle des ondes
longitudinales dans un solide 3 trois dimensions. Cette
différence est due au fait que dans le cas de la tige, les
déplacements latéraux sont possibles alors que dans le
milieu a trois dimensions, il n'y a pas de déplacements
latéraux.

b) Vibrations de torsion (MECASOL, Ecole Polytech-
nique).

Dans le cas d'une section circulaire, I'équation du mou-
vement s'écrit :

9% _ 9%
“oxz ~ P a2

Les équations de mouvement longitudinal ou de tor-
sion peuvent étre intégrées par deux procédés :

— l'un (d’ALEMBERT-EULER) met en évidence la
propagation du mouvement,

— l'autre (BERNOULLI - développement en série de
FOURIER) décrit I'aspect vibratoire ou périodique dans
le temps comme une conséquence de la réflexion des
ondes aux extrémités,

Les solutions élémentaires utilisées dans la solution de
BERNOULLI sont des vibrations sinusoidales station-
naires dont les fréquences sont déterminées par les
conditions & la limite. En effet pour un systéme dont la
position dépend d’'un nombre fini r de paramétres et
lorsque les forces ne dépendent que de la position,
n'importe quel petit mouvement peut s’obtenir en
superposant r oscillations principales. La période et la
phase sont les mémes pour tous les points du systéme.
Ces propriétés subsistent pour un milieu continu élasti-
que avec une infinité de parameétres, les actions élasti-
ques jouant le réle des forces de rappel ne dépendant
que de la position.

Au Laboratoire de Mécanique des Solides, on s'est
attaché a obtenir une homogénéité de déformation en
torsion comme en compression pour toute I'éprouvette
en utilisant dans les essais de résonance une masse
active M importante par rapport a la masse m du maté-
riau testé (M/m > 3). Le déplacement et la déforma-
tion calculés le long de I'éprouvette dans le cas de la
compression sont donnés dans la figure 5. Les photos
2a et 2b montrent I'homogénéité de dissipation thermi-
que de I'éprouvette soumise a des sollicitations crois-
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a) faible déformation
E~ 10-9
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b) déformation plus importante
£~ 70-3

Photo 2. — Thermographie infrarouge d'un échantillon de sable en vibrations longitudinales :
la masse active M est trois fois plus importante que /a masse m de ['éprouvette.
On observe une uniformité de I'échauffement le long de I'échantillon.

santes. La photo 3 montre un ventre de déformation
localisée lorsque la masse active M est faible (M = m).

Nous disposons d'autre part d'un systéme de réso-
nance utilisant des échantillons de grand diamétre
(300 mm) pour des matériaux plus grossiers comme
les graves.

Les figures 6a et 6b présentent le module ' YOUNG E
et le coefficient d’amortissement D déterminés au
triaxial cylindrique dynamique par un balayage en fré-
quence de 300 Hz a 10 Hz pour différentes pressions
de confinement.

Tous les matériaux présentent une hystérésis mécani-
que sous déformation oscillatoire.

L’amortissement visqueux est défini pour les systémes
linéaires a multiples degrés de liberté (MDOF) ou sim-
plement continu en multipliant les termes de vitesse par

des coefficients constants. Ce type d'équation est utilisé
également avec une excitation transitoire simple ou
aléatoire.

L'amortissement hystérétique ou structural, aussi
appelé @ module complexe, semble donner un meilleur
accord avec les réponses mesurées sur des structures a
basse fréquence.

A amortissement relativement faible, le mouvement est
contrélé par la masse et la raideur, de sorte qu'il est
possible de calculer un amortissement linéaire équiva-
lent constant. Cette technique a été étendue aux systeé-
mes & multiples degrés de libertés (MDOF) et continu
avec un coefficient d’'amortissement fonction de la fré-
quence afin d'ajuster les valeurs mesurées. Cette
méthode n’est valable que si les forces d'amortissement
sont faibles par rapport aux forces élastiques et d'iner-
tie.
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Fig. 5. — Déplacement et déformation en fonction de la masse active M
par rapport a la masse m de I'échantillon.
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Fig. 6a. — Module longitudinal E d'une argile champenoise
déterminé par des essais de résonance longitudinale & I'appareil triaxial cylindriqgue
sous différentes pressions de confinement.

Fig. 6b. — Coefficient d’amortissement D déterminé par la largeur de bande de résonance LBR
et par le facteur d’amplification & la résonance FAR de 'argile champenoise.
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Photo 3. — Thermographie infrarouge d’un échantillon
de sable en vibrations longitudinales :
la masse active M est égale & la masse m du spécimen.
On constate un échauffement important dans la zone de
striction ol les déformations sont plus importantes
que dans les autres parties.

Le coefficient d’'amortissement D peut étre évalué par
les différentes techniques suivantes :

A. Energie emmagasinée ou dissipée par cycle de

contrainte
U énergie de déformation élastique par unité de
volume

D énergie d’amortissement par unité de volume

B. Module complexe
E -
|E.I _ [E;Z + Eaa2]];'2

E(1+in) = |E*| e

Module emmagasiné ou réel ou élastique
E' = |E*|coso
Module de perte ou de dissipation

E' = |E*|sin p
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C. Energie relative
Coefficient de perte ou facteur d’amortissement

D. Décroissance temporelle des vibrations libres

cle

décrément logarithmique 6 =

constante de décroissance.

E. Atténuation spatiale des ondes
atténuation logarithmique
constante d'atténuation.

In situ, 'onde de RAYLEIGH offre la possibilité de
déterminer le module de cisaillement. Les ondes sta-
tionnaires générées par un vibreur harmonique sont
mesurées par des géophones qui détectent les points
en phase avec le signal excitateur. La longueur d’'onde
ainsi estimée donne la vitesse des ondes de cisaillement

(RICHART et al., 1970).
Vi = 4gN, ot N, est la fréquence excitatrice.

Lorsque le profil géotechnique présente une couche de
faible vitesse de propagation recouvrant une couche de
forte vitesse, les ondes stationnaires de LOVE peuvent
étre utilisées pour évaluer les célérités des ondes de
cisaillement (JONES, 1958).

De méme, 'utilisation d’une excitation stationnaire en
forage a permis de mesurer correctement les parame-
tres du sol en faibles déformations (BALLARD, 1976).
Le calcul des vitesses des ondes de cisaillement et des
déformations de cisaillement s’effectue avec la mesure
des différences de phase entre la source et les capteurs
placés dans des trous de forage adjacents.

La réponse vibratoire des fondations en oscillation ver-
ticale, horizontale, en rotation ou en torsion a égale-
ment &té utilisée pour évaluer le module de cisaille-
ment et le coefficient d’'amortissement aussi bien in situ
gu’en centrifugeuse (LEGUAY et al., 1984).

['amélioration constante des techniques de mesures
(capteurs de plus en plus performants), de I'électroni-
que et des analyseurs digitaux a permis l'utilisation de
I'analyse modale pour déterminer les propriétés dyna-
miques du sol. En effet le test modal est un processus
de construction d'un modéle mathématique pour
décrire les propriétés vibratoires d'une structure, basé
sur les données expérimentales. Il permet donc d’esti-
mer avec précision les fréquences naturelles et les
niveaux d’amortissement modal gréce & des procédu-
res d’'ajustement pour arriver a la plus proche descrip-
tion du comportement réellement observé.
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Certaines propriétés géométriques des courbes de
fonction de réponse en fréequence (FRF) du systéme a
un seul degré de liberté (SDOF) ou oscillateur, peuvent
aider la distinction entre amortissement visqueux et
amortissement hystérétique.

Ainsi a faible amortissement (< 1 %), la mobilité pré-
sente une pseudosymeétrie par rapport a la verticale de
la résonance dans le plan de BODE. Dans le dia-
gramme de NYQUIST, la mobilité d'un systeme a
amortissement visqueux et la réceptance d'un systéme
a amortissement hystérétique apparaissent exactement
sous forme de cercle lorsque la fréquence est balayée
de 0 & co.

En effet, lorsque I'amortissement est visqueux, 'équa-
tion du mouvement en vibration forcée s'écrit :

mX + dx + kx = Fe'»

Avec la solution x® = xei«!, la réceptance est de la
forme :

1
(k — w?m) + iwd

a(w) =

La mobilité est alors donnée par :

¢ _ it
Y(w) = iwa(w) = T
_ wid + iw(k — w?m)
(k — w?m)? + (wd)?
En posant
U=Re(Y) - —
2d
V = Im(Y)
on constate que U? + V2 = (L)z
2d

La mobilité est donc représentée dans le diagramme
de NYQUIST par un cercle de rayon 2—1d et centré sur

'axe réel.

Dans le cas de I'amortissement hystérétique, la récep-
tance est donnée par :

1 _ (k- w?m) — ih
(k — w?m) + ih  (k — w?m)? + h?

alw) =

On peut voir que :

(Re [a{cu]])z + (Im la(w)] + %)2 - (2—111)2

La réceptance d'un systéme amorti hystérétiquement

; 1 -
dessine donc un cercle de rayon —) et centré sur

2h
'axe imaginaire dans le diagramme de NYQUIST.
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6. COMPORTEMENT CYCLIQUE

Sous sollicitations cycliques, le matériau sol se com-
porte comme un assemblage de particules solides bai-
gnées ou non dans |'eau interstitielle. Les déformations
proviennent alors essentiellement de la modification de
la structure granulaire, c’est-a-dire des réarrangements
de la fabrique avec changement du nombre des
contacts intergranulaires.

Les principaux mécanismes de déformation possibles
sont un serrage et surfout un déplacement relatif des
grains pouvant étre associés a une déformation volumi-
que trés significative, en particulier lors d'une phase de
dilatance. Les glissements des grains deviennent alors
suffisamment importants pour provoquer un désen-
chevétrement rapide de la structure granulaire.

[’étude expérimentale dans le cadre du concept de
I'état caractéristique ou état de dilatance nulle a permis
de reconnaitre les différents comportements cycliques
du sol sableux a I'appareil triaxial cylindrique : adapta-
tion, accommodation, rochet en condition drainée ou
a sec et durcissement cyclique, amollissement cyclique,
liquéfaction en condition non drainée (fig. 7). En fonc-
tion du niveau déviatorique des contraintes n = q/p et
du trajet de chargement suivi, on peut estimer et mesu-
rer les principaux paramétres de déformation et
d’amortissement en fonction du nombre de cycles de
chargement. Les caractéristiques de liquéfaction sont
souvent mesurées lors des essais & déformation axiale
contrélée.

Lorsqu’on essaie de reproduire les conditions dynami-
ques in situ, I'essai triaxial cyclique présente quelques
limitations :

® [es mesures des déformations inférieures & 10-2
sont trés difficiles et ne sont pas précises.

® Les phases d'extension et de compression a chaque
cycle produisent des résultats différents @ cause de la
rotation des axes de contrainte : les boucles d’hystéré-
sis ne sont pas symétriques en déformation contrélée et
les éprouvettes sont souvent sujettes a des strictions en
contrainte contrélée.

® L'indice des vides se redistribue a lintérieur de
I'échantillon.

® [e frettage des extrémités peut étre significatif dans
certains cas.

Pour le calcul sismique, les techniques utilisant le cisail-
lement simple et de torsion cycliques paraissent plus
appropriées malgré les difficultés aussi bien de principe
que de réalisation d'un état parfait de cission du sol.

Les caractéristiques du comportement cyclique en
place peuvent étre obtenues a 'aide des essais pressio-
métriques cycliques et des chargements cycliques des
pieux. Parfois les techniques de chargement cyclique
de plaque et de cission cyclique en forage ont été éga-
lement utilisées.

Le principe consiste & appliquer des contraintes (ou
déformations) sur une surface donnée et @ enregistrer
les déplacements engendrés. On obtient ainsi les rela-
tions contraintes-déformations, les wvariations de
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EN CONDITION DRAINEE

Fig. 7. — Divers comportements cycliques facilement observables & I'appareil triaxial conventionnel.

volume, la résistance limite du sol et éventuellement le
développement de la pression interstitielle en milieu
saturée avec le piézocone ou le pénétrométre SPT.
L’amortissement est déduit de la dissipation d'énergie a
partir de la boucle du chargement cyclique enregistrée.

7. CHOCS ET EXPLOSIONS :
EFFET DU TAUX DE DEFORMATION

En laboratoire, de nombreux essais dynamiques des
sols utilisant I'appareil triaxial cylindrique, de torsion,
de cisaillement direct ont été conduits pour déterminer
la différence entre les modules de déformation en stati-
que et en dynamique, ainsi que les résistances a la rup-
ture (CASAGRANDE et SHANNON, 1948). Un fac-
teur taux de déformation (strain rate factor) caractérise
I'effet de la vitesse de sollicitation. La figure 8 montre la
tenue d'un échantillon de Texsol-Fontainebleau aprés
un choc développant 19,62 J produit par une masse
tombant sur sa téte.

In situ, 'Université de Zurich a développé dans les
années 60 un canon a eau capable de déterminer la
raideur dynamique du sol de support (BAMERT et al.,
1967).

Fig. 8. — Tenue au choc d’un échantilfon
de Texsol-Fontainebleau.

27

Amollissement
cyclique

:I:'.-O

EN CONDITION NON DRAINEE

2

s
\\

I.l-=0 .

la 1 P 2 | T
temps ms
0 0
B 19.62 J
B A4 .
= 5H
Texsol| | H 7
T
CF E3 i
| F
E —
4
-2
o o T N T O i .
4 ] I | | | | |
F kN F/Sy MPa ™
3 _
06
2 6]
1 _
0— A 0
@ temps ms
14 | [8 | 12| |6
|




28

Pour étudier le comportement du sol lors des explo-
sions thermonucléaires, I'essai CIST (cylindrical in situ
Test) de 'armée américaine consiste a faire exploser
une charge répartie d’explosif PETN dans une cavité
cylindrique tubée. L'explosion créa des pressions de
l'ordre de 42 MPa et causa la rupture des matériaux
situés en champ proche. Les paramétres élastoplasti-
ques du sol ont été déduits par ajustement des courbes
de calcul avec celles mesurées in situ (BRATTON et
HIGGINS, 1978). D'autres essais analogues ont été
également réalisés : PM (PLANAR METHOD) et SISM
(SPHERICAL IN SITU METHOD).

SHANNON et WILSON en collaboration avec AGBA-
BIAN Associates ont développé 'essai d'impulsion inti-
tulé « SW-AA » pour évaluer in situ les modules non
lingaires et les coefficients d’amortissement du sol en
grandes déformations couvrant la gamme 10-° &
0,5.10 -2, L'excitation est produite par un marteau
tombant sur la téte d'un systeme d'ancrages cylindri-
ques. Les modules de déformation sont déduits des
vitesses de propagation des ondes et le coefficient
d’amortissement a &té évalué par l'aire de la boucle
d’hystérésis.

8. CONCLUSION

Des techniques fiables de mesure des propriétés dyna-
miques des sols sont disponibles aussi bien en labora-
toire qu'in situ.

Cependant les résultats obtenus comparés sont rare-
ment concordants parce que le principe de mesure, la
qualité des échantillons et les conditions aux limites ne
sont pas analysés correctement dans les deux cas.

La prise en compte du sol dans les calculs de réponse
dynamique s'effectue a travers une modélisation du
sol. Il est donc plus logique de déterminer les parame-
tres, aussi bien en laboratoire gu'in situ, d I'aide des
techniques appropriées ou compatibles avec cette
modélisation. L'analyse modale en laboratoire et en
place s'est révélée trés prometteuse pour les prochai-
nes années.
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comportement des fondations sous sollicitation sismique

behavior of foundations under seismic loading

A. PECKER
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Résumé

Le comportement des fondations sous sollicitation sismique est abordé sous
I'aspect des déformations cycliques réversibles et des déformations non linéai-
res. Le calcul des déformations réversibles fait appel a la notion d'impédance de
la fondation dont I'évaluation repose sur des concepts théorigues bien établis. Le
développement des méthodes de calcul numérique permet de calculer, pour des
sols stratifiés, les impédances des fondations superficielles, enterrées, profon-
des. Les quelques expériences réalisées, soit sur modeéle réduit, soit en vraie
grandflzur. montrent un bon accord entre valeurs théoriques et valeurs expéri-
mentales.

Vis-a-vis des déformations non linéaires, la situation est totalement différente ;
les problémes de décollement et glissement des fondations peuvent étre abor-
dés de fagon simple et rationnelle. Par contre, il n'existe aucune théorie approu-
vée, simple de mise en ceuvre, permettant d'évaluer la capacité portante ou les
tassements irréversibles d'une fondation sous séisme. Les exemples vécus lors
de séismes récents ayant montré la réalité de ce probléme, un effort de recher-
che important doit étre fait dans cette direction.

Abstract

The behavior of foundations under seismic loading Is described in terms of elastic
cyclic deformations and in terms of non linear deformations. Computation of elastic
cyclic deformations is based upon well-established theories giving rise to the notion
of foundation impedance. With the development of numerical methods, impedance
functions can be evaluated for layered soil deposits and for shallow, embedded and
deep foundations. Experimental results obtained either on scaled models or on
actual foundations show a good agreement between experimental and theoretical
values.

With regards to the non-linear deformations, the situation is totally different; uplift
and sliding of foundations can be dealt with on a rational and simple basis, On the
other hand, no well-established, easy to handle theory exists for the evaluation of
the bearing capacity and permanent settlements of foundations under seismic
loading. Actual examples from recent earthquakes have demonstrated the reality of
this problem and further investigations should be undertaken in that area.

* 6, rue Eugéne-Onding, 75013 Paris.
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Lorsqu’en mécanique des sols on aborde le probléme
du comportement des fondations sous chargement sta-
tique, il est d’'usage de distinguer le comportement a
rupture de celui avant rupture.

La premiére approche consiste a évaluer la capacité
portante de la fondation ; la seconde s'intéresse au tas-
sement de celle-ci. La classification que nous retien-
drons pour évaluer le comportement des fondations
sous chargement dynamique, et plus particulidrement
sismique, différe de celle de la mécanique des sols clas-
sique. Elle a une origine plus mathématique que physi-
que et a pour conséquence le fait que seule une des
deux classes de problémes envisagés ci-dessous a été
abordée de fagon satisfaisante.

1. CLASSIFICATION

DES METHODES D’EVALUATION
DU COMPORTEMENT DYNAMIQUE
DES FONDATIONS

Cette classification, dictée par 'avancement de 'état
des connaissances, distingue ce qui a trait au compor-
tement élastique réversible de ce qui est comportement
irréversible.

L'étude du comportement élastique réversible a pour
but d'évaluer les déformations cycliques pendant la
durée d'application des sollicitations. Cette é&tude
débouche usuellement sur la définition pour la fonda-
tion, d'une impédance qui représente pour chaque
degré de liberté, I'interaction dynamique entre le sol et
la fondation. L'introduction de l'impédance permet
une modélisation aisée de linteraction sol-structure
pour I'évaluation de la réponse dynamique du bati-
ment supporté.

Cette classe de problémes a fait 'objet d’études appro-
fondies depuis une vingtaine d'années et l'état des
connaissances est maintenant trés avancé. Il est lié au
développement des théories de I'élastodynamique et
des méthodes numériques. Par ailleurs, les hypothéses
de linéarité permettent de simplifier la modélisation du
comportement du sol (voir paragraphe 2.) et de faire
largement appel & des méthodes de superposition dans
I’évaluation de la réponse du batiment. Il est actuelle-
ment possible d’aborder la réponse de fondations
superficielles de formes quelconques, de fondations
enterrées et méme depuis peu, de pieux isolés ou en

groupe.

Si I'étude du comportement élastique de la fondation
est principalement orientée vers I'évaluation de la
réponse dynamique du batiment, I'étude du comporte-
ment irréversible a pour objectif d’évaluer les déplace-
ments (tassements) irréversibles de la fondation et sa
capacité portante sous chargement dynamique. Il
existe cependant d'autres formes de non-linéarités qui
peuvent affecter grandement la réponse du batiment
comme le glissement ou le décollement partiel de la
fondation sous I'effet des efforts sismiques (effort hori-
zontal et moment).

Aucun de ces problémes ne peut étre abordé par les
méthodes utilisées pour les problémes linéaires pour
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lesquelles, en utilisant la propriété de linéarité, il est lar-
gement fait appel & des méthodes de superposition. La
solution a ces problémes passe nécessairement par un
traitement global de I'ensemble sol-fondation-batiment
avec prise en compte de comportements non linéaires
pour le sol ou l'interface sol-fondation. Cette grande
complexité fait qu’il n’existe pas actuellement dans la
pratique courante de méthodes ayant un fondement
théorigue, mais de mise en ceuvre suffisamment sim-
ple, permettant d’évaluer ne serait-ce que la capacité
portante d'une fondation sous chargement sismique.

Dans la suite de I'exposé, nous aborderons successive-
ment les deux classes de probléemes énoncés ci-dessus
en essayant de dégager l'état d'avancement des
connaissances et les grands axes vers lesquels il semble
important de concentrer les efforts de recherche.

2. MODELISATION
DU COMPORTEMENT DU SOL

Seuls les éléments nécessaires a la bonne compréhen-
sion du texte seront rappelés dans ce paragraphe;
pour de plus amples détails concernant le comporte-
ment des sols sous chargement sismique, on pourra se
reporter & Pecker (1984). Il est bien évident que sui-
vant la classe de problémes a laquelle on s'intéresse, on
aura recours a une modélisation différente du compor-
tement du sol.

2.1. Problémes linéaires

Pour 'évaluation des déformations cycliques réversi-
bles, le comportement du sol est représenté a l'aide du
modéle viscoélastique linéaire équivalent.

Dans ce modéle, les caractéristiques de déformabilité
du sol sont représentés par un module de cisaillement
sécant et usuellement un coefficient de Poisson v. Le
module sécant G, est défini par la pente de la droite joi-
gnant les extrémités de la boucle d’hystérésis obtenue
pour un cycle complet de chargement (fig. 1). Le
caractére dissipatif du sol, traduit par |'apparition d'une
boucle d’hystérésis, est représenté a 'aide d’un pour-
centage d’amortissement critique équivalent fi, égal au
quotient de l'aire de la boucle par I'énergie &lastique
emmagasinée au cours du cycle. En accord avec les
données expérimentales, le module G et le coefficient f§
sont indépendants de la vitesse de sollicitation, ce qui
permet de représenter le comportement du sol sous
chargement harmonique a l'aide d'un module com-
plexe G* défini par exemple, par :

G*'=G,[1-2p8+2iVT-F] ()

La loi de comportement sous sollicitation harmonique
est analogue a celle de I'élasticité linéaire obtenue en
substituant les modules G par les modules complexes
définies par 'équation (1). En particulier, sous charge-
ment unidimensionnel, on a :

=Gy (2)

ol y est la déformation de cisaillement.
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Les non-linéarités du comportement (fig. 1) sont prises
en compte en choisissant le module et le pourcentage
d’amortissement compatibles avec le niveau moyen de
déformation induit. Ce choix s'op2re par des calculs
itératifs.

Courbe de
1% chargement.

Distorsion ¥
a’Z max ’

Fig. 1. — Courbe effort. Déformation cycligue.

A l'échelle de temps des sollicitations sismiques, la plu-
part des sols ont, au cours de la sollicitation cyclique,
un comportement non drainé. La perméabilité du sol
n'est pas suffisante (par rapport a la vitesse d’applica-
tion des charges) pour permettre un drainage de celui-
ci. En conséquence, avec le modéle décrit ci-dessous,
on raisonne en contraintes fotales. Les modules et
coefficient de Poisson représentent les valeurs non
drainées des paramétres; en particulier pour un sol
saturé, on av = 0,50.

La formulation définie ci-dessus est parfaitement adap-
tée a I'étude des problémes linéaires pour lesquels les
méthodes de résolution mathématique font largement
appel aux décompositions harmoniques en séries de
Fourier (AUBRY et al., 1985).

2.2. Problémes non linéaires

Pour appréhender les problémes non linéaires liés au
comportement du sol (tassements irréversibles, force
portante), il est nécessaire de disposer d'une loi de
comportement, c'est-a-dire d’'une relation liant le ten-
seur de contrainte ¢, le tenseur de déformation &, leurs
incréments do et d&. Cette relation doit étre formulée
en contraintes effectives puisque ce sont ces derniéres
qui gouvernent le comportement du sol. Une loi de
comportement doit refléeter Ihistoire antérieure des
contraintes et déformations subies par le sol, étre capa-
ble de prédire I'état de déformation (ou de contrainte)
engendré par un incrément quelconque de contrainte
(ou de déformations) et représenter le comportement
du sol depuis les faibles déformations (déformations
élastiques) jusqu’a la rupture. De plus, pour étre com-
modément utilisable une loi de comportement doit
faire intervenir un nombre restreint de paramétres
expérimentaux facilement mesurables par des essais.

On mesure donc toute la difficulté qu’il y a & définir une
loi de comportement, ce qui explique la multiplicité de
lois proposées dans la littérature. Il n'est pas actuelle-
ment possible de dire qu'une loi est supérieure aux
autres ; chacune a un domaine de validité qu'il importe
de connaitre pour en faire une utilisation rationnelle.

Compte tenu du fait expérimental déja mentionné que
le comportement du sol n’est pas influencé par la
vitesse de chargement, la plupart des lois de comporte-
ment utilisées, sont béaties dans le cadre de la théorie de
I'élastoplasticité. L'introduction d’'un écrouissage ciné-
matique, éventuellement combiné & un écrouissage
isotrope, permet de rendre compte de certaines parti-
cularités de comportement liées aux chargements cycli-
ques, tels que l'effet Baushinger. Certaines lois font
d’autre part appel a des potentiels plastiques multiples
définis de facon discréte (PREVOST, 1978, 1980) ou
de fagon continue (HUJEUX, 1985).

L'exposé détaillé de ces lois dépasse le cadre de cet
article et on pourra se reporter aux articles mentionnés
pour de plus amples détails.

3. COMPORTEMENT ELASTIQUE
SOUS CHARGEMENT SISMIQUE

On s'intéressera d'abord au cas ot la fondation est solli-
citée par une force directement appliquée puis on
montrera comment les résultats obtenus peuvent étre
utilisés pour I'évaluation de la réponse a une sollicita-
tion sismique.

3.1. Aspect historique

Initialement, I'évaluation de la réponse d'une fondation
a une sollicitation dynamique était faite de fagon empi-
rique. Ces approches ont donné naissance aux notions
de «masse de sol associée a la fondation » ou de «fré-
quence naturelle réduite » de la fondation (RICHART
et al., 1970). Ces notions n'ayant aucun fondement
théorique ni physique, ont souvent conduit a des inci-
dents. Parallelement, la notion de modeéle de Winkler
dynamique a été introduite (BARKAN, 1962) ; le sol
est représenté par un ensemble de ressorts indépen-
dants. Il est évident que ce modéle peut donner des
renseignements utiles pour les faibles fréquences (pro-
ches du chargement statique) mais, puisque toute
notion de dissipation d'énergie par propagation des
ondes émises par la fondation est omise, la réponse au
voisinage de la fréquence de résonance ne peut étre
estimée. L'argument consistant a dire que les fréquen-
ces de résonance sont correctement évaluées avec ce
modele est faux car un amortissement élevé, comme
celui qui existe pour les modes de translation, affecte la
fréequence de résonance; par ailleurs, s'écarter systé-
matiquement de la fréquence de résonance n'est pas
toujours possible et peut conduire & une conception
beaucoup trop conservative de la fondation.

L'utilisation des concepts énumérés ci-dessus semble
d’autant moins justifiée que I'on dispose de théories
rationnelles pour étudier la réponse dynamique des
fondations.
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L'étude théorique de cette réponse pour un massif de
fondation posé sur un semi-espace trouve son origine
dans les travaux de LAMB du début du siecle. REISS-
NER puis QUINLAN et SUNG ont étudié la réponse a
une sollicitation harmonique d'une fondation circulaire
posée en surface d'un semi-espace élastique en inté-
grant la solution de LAMB pour certaines répartitions
de contraintes sous la fondation (uniforme, elliptique,
parabolique) choisies a priori. En réalité, la répartition
de contraintes dépend de la fréquence de la sollicita-
tion et ne présente pas les allures simplifiées envisa-
gées.

Avec 'avénement des méthodes numériques, les pre-
miéres solutions rigoureuses ont été obtenues par
LYSMER (1965) pour des sollicitations verticales puis
généralisées a d'autres degrés de liberté ultérieurement
par différents auteurs. Ces travaux ont permis de défi-
nir la notion d'impédance de la fondation.

3.2. Définition de 'impédance d’une fondation

Considérons une fondation de forme quelconque
reposant a la surface d’'un milieu semi-infini et soumise
a une sollicitation harmonique P, exp (iwt) (fig. 2).
Outre la sollicitation appliquée, les forces s'exercant sur
la fondation sont les forces d'inertie et les forces de
réaction du sol R (t). Il en résulte, en régime station-
naire, un déplacement Z, exp (iwt) de la fondation.
Associons & la fondation réelle une fondation fictive de
mémes caractéristiques géométriques, de masse nulle,
Soit Z (t) son déplacement lorsqu’elle est soumise 2 la
force appliquée P (t). Par définition on appelle impé-
dance de la fondation le quotient de la force appliquée
au déplacement de la fondation sans masse :

_Pl
K= Z(t) &

Il est évident, les forces d’'inertie de la fondation étant
nulles, que l'impédance est égale au quotient de la
réaction R (t) exercée par le sol sur la fondation au
déplacement de celle-ci :

R (1)

K = — 4
Z(t (4)

_—

Dans le cas d’'une fondation partiellement enterrée, la
réaction R (t) se compose des efforts développés sous
la base de la fondation et des efforts développés le long
des faces latérales en contact avec le sol.

A partir de 'équation (3) on peut définir une impé-
dance de la fondation pour les modes de translation
(horizontale ou verticale), de balancement, de torsion.
Notons que l'application d'une force horizontale don-
nant naissance a la fois a un déplacement horizontal et
a une rotation, il existe également une impédance cou-
plée rotation-déplacement horizontal ; celle-ci se définit
comme le rapport de la force (ou du moment) appli-
quée a la rotation (ou au déplacement horizontal)
résultant.

La considération d'un oscillateur simple a un degré de
liberté est utile pour la compréhension de la forme
générale prise par les fonctions d'impédance.

A.PECKER

Fondation
rigide

Semi-espace
[« TP R

Fig. 2. — Réponse d’une fondation
a une oscillation harmonique.

La solution générale de I'équation du mouvement d'un
oscillateur soumis & une force harmonique d'amplitude
Poest:

() = i 5)

(k — mw?) + iwc

En rapprochant cette équation de I'équation (3),
'impédance dynamique s'écrit alors :

K=(k - mw? +icw (6)

Elle se compose d'une partie réelle K, (w) et d'une par-
tie imaginaire K, (w), dépendant toutes deux de la pul-
sation de la sollicitation. Le déplacement est la somme
d’'une partie en phase avec la sollicitation, qui traduit
les caractéristiques de raideur et d’inertie du systéme,
et d'une partie déphasée de 90° qui traduit les caracté-
ristiques d'amortissement.

En faisant intervenir la pulsation propre w , = (k/m) /2
et le pourcentage d'amortissement critique
A = c/2/(km) V2 I'équation (6) peut se réécrire :

K:k[1—[:r+iza‘“] (7)

n wﬂ

qui montre que l'impédance peut s'exprimer sous la
forme du produit de la raideur statique k par un nom-
bre complexe k, + iwc, qui regroupe les caractéristi-
ques dynamiques du systéme : on le dénomme impé-
dance dynamique. Lorsque la pulsation tend vers 0,
I'impédance tend vers la raideur statique k. Les varia-
tions de k, et ¢, sont données sur la figure 3 en fonc-
tionde w/w,.

Les considérations précédentes, relatives a I'oscillateur
simple @ un degré de liberté, suggérent que de fagon
générale le déplacement d'une fondation soumise a
une sollicitation harmonique peut étre décomposé sui-
vant une composante en phase avec la sollicitation et
une composante déphasée de 90° :

Z = Py(f, + if,) e 8)
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Fig. 3. — Impédance dynamique de I'oscillateur simple.

Il en résulte que I'impédance s’écrira sous la forme :
avec

fy — £,

S -2 10
PR 2T o2 (10}

[l est souvent intéressant de formuler I'expression de
'impédance en faisant ressortir, comme pour |'oscilla-
teur simple, la partie statique k :

K = k(k, + ik,) (11)

Pour la présentation des résultats donnant les varia-
tions des fonctions d’'impédance avec la fréquence, il
est utile d'introduire une fréquence adimensionnelle a,
définie par :
wrg
v

(12)

ag =
5

ol 1, désigne une dimension caractéristique de la fon-
dation (rayon pour la fondation circulaire, demi-largeur
pour la semelle filante, ...) et V_ une valeur caractéristi-
que de la vitesse de propagation des ondes de cisaille-
ment dans le demi-espace (vitesse de propagation du
milieu dans le cas d’'un milieu homogéne).

Par analogie avec I'éguation (6), l'impédance peut
alors s’écrire :

K = k(k, +iagcy) (13)

k, et c, sont des paramétres adimensionnels variant
avec la fréquence adimensionnelle a.

Considérons le cas d’une fondation rigide, de rayon r,
posée 3 la surface d'un demi-espace élastique, homo-
géne, isotrope. D'aprés l'équation (11), son impé-
dance pour une sollicitation verticale s'écrit :

_ 4Gr,

i 1 -

(ky + iky) (14)

La réaction du sol sous la fondation a pour expression :

Gr

R(t) =KZ(t) = ;1 : (ky + ik,)Z(t) (15)

Notant que pour une sollicitation harmonique :
Z(t) = iwZ(t) (16)
'équation (15) peut se transformer en :

R(t) = ?G”’ k, Z(t) + @?2&) (17)

-V — Y

et 'équation d’équilibre dynamique de la fondation de
masse m s écrit alors (HSIEH, 1962) ;

4Gro ks, ;1?

r
mz + “kyz = P(t) (18)
l-vw v

Cette équation est I'équation d'un oscillateur simple a
un degré de liberté. Le mouvement de la fondation est
celui d'une masse m (masse de la fondation) posée sur
un ressort et un amortisseur de caractéristiques :

_ 4Grxy _A4Cr ks
1-v T 1l-vow

K k, C (19)

Ce ressort et cet amortisseur représentent le demi-
espace sous-jacent. Ces caractéristiques, qui dépen-
dent de la fréquence, incluent les effets de masse, rai-
deur et éventuellement amortissement matériel du
demi-espace. L’équation (18) met en évidence le fait
que, méme dans un demi-espace élastique (G réel), il
existe un terme d'amortissement C résultant de la pro-
pagation d’ondes depuis la fondation vers linfini : il
s'agit d'un amortissement radiatif qui dépend de la fré-
quence. A cet amortissement peut se superposer un
amortissement matériel indépendant de la fréquence,
si le matériau constitutif du demi-espace a des proprié-
tés dissipatives ; dans ce cas G est complexe. La partie
réelle de l'impédance représente les effets d'inertie et
de raideur ; la dépendance sur la fréquence résulte du
terme d'inertie (voir par analogie I'équation 6) tandis
que la partie liée @ la raideur est indépendante de la fré-
quence.

3.3. Exemples d'impédance

Une compilation trés compléte des fondations d'impé-
dance publiées dans la littérature a été présentée par
GAZETAS (1983) pour les fondations superficielles.
Des résultats analogues existent pour les pieux isolés
(ROESSET, 1981).

Nous ne retiendrons ici, a titre d'illustration, que le cas
d'une fondation circulaire reposant sur un semi-espace
homogeéne et celui d'un pieu isolé appuyé sur un subs-
tratum rigide.

3.3.1. Impédance d’une fondation circulaire
a la surface d’un semi-espace

Les valeurs de k, et ¢, correspondant a chaque mode
de

vibration, sont données sur la figure 4 pour 0 < a, < 8.
L’expression de la raideur statique est également indi-
quée sur la figure. Les termes de couplage k,,, c,q
n’ont pas été représentés car ils sont trés faibles et peu-
vent &tre raisonnablement négligés.
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Fig. 4. — Impédance d’une fondation circulaire sur un semi-espace.
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Mis a part les parties réelles k, et k,, de I'impédance en
translation verticale et en balancement, les autres coef-
ficients sont pratiquement indépendants du coefficient
de Poisson. De méme les coefficients ¢,, c,, k, ne
varient que faiblement avec la fréquence et on peut,
avec une bonne approximation, les considérer cons-
tants. Il en est de méme pour k;, ¢, et ¢, dés que

a; > 2.

La partie imaginaire de I'impédance correspondant aux
modes de translation, c, et ¢, est nettement plus élevée
que celle correspondant aux modes de rotation. En
d’autres termes, |'amortissement radiatif issu de ces
modes est plus important que celui issu des modes de
rotation. Ce dernier est d'ailleurs pratiquement nul
pour les modes de rotation aux faibles valeurs de a,
(fondation de dimension réduite ou fréquence d’excita-
tion basse). Dans ce cas, le seul amortissement est
apporté par |'amortissement matériel; il est donc
important d’en tenir compte. Par contre il peut étre
négligé devant I'amortissement radiatif pour les modes
de translation.

Les résultats de la figure 4 permettent de déterminer, a
toute fréquence, le mouvement d’une fondation rigide
circulaire reposant a la surface d'un semi-espace. Il est
cependant possible, dans le cas du semi-espace, de
simplifier plus avant la détermination de ce mouve-
ment en définissant des coefficients d'impédance indé-
pendants de la fréquence. Ces coefficients sont choisis
de facon & ce que la réponse du massif de fondation
soit aussi proche que possible de la réponse exacte.
Ainsi, la réponse étant gouvernée aux faibles fréquen-
ces par la raideur statique, la partie réelle de l'impé-
dance dynamique est choisie égale d k; = 1. Au voisi-
nage de la résonance, la réponse étant contrélée par
amortissement du systéme, la partie imaginaire de
'impédance est choisie de fagon a reproduire le mou-
vement & son voisinage. En suivant cette approche,
LYSMER (1965), HALL (1967) ont proposé les
valeurs d'impédance données dans le tableau I; ces
valeurs sont indépendantes de la fréquence. Les
valeurs des raideurs statiques sont données sur la
figure 4.

Les valeurs données dans le tableau [ conduisent & une
trés bonne approximation de la réponse sur la plage de
fréquences définie par 0 < a, < 4 (exception faite
peut-étre du balancement). La figure 5 compare, a titre
d’exemple, I'amplification (rapport du déplacement
dynamique au déplacement statique) d’'une fondation
circulaire, sollicitée verticalement, évaluée de fagcon
exacte et avec les coefficients d'impédance indépen-
dants de la fréquence.

Pour mieux approcher la réponse du massif de fonda-
tion a l'aide de coefficients d'impédance indépendants
de la fréequence, certains auteurs ont proposé d’ajouter
une masse fictive & la fondation (NEWMARK-
ROSENBLUETH, 1971). Cette masse ne représente
pas une masse de sol «attachée» a la fondation mais
constitue un artifice mathématique permettant de
mieux rendre compte de la réponse de la fondation.

Notons enfin que, dans cette approche ol les coeffi-
cients d'impédance sont pris indépendants de la fré-
quence, le sol de fondation est simplement modélisé &

'aide de ressorts et d’amortisseurs (un couple pour
chaque degré de liberté) de caractéristiques constantes.
Ces simplifications sont essentiellement différentes
d'un modele de Winkler; elles correspondent & une
approximation de 'impédance oti tous les caractéres
de raideur, masse, amortissement du sol sont correcte-
ment pris en compte.

Coefficients de l'impédance équivalente
Mode
; de. P?rtle Partie imaginaire
vibration réelle C
k
Vertical 1 0,85
Horizontal 0,576
0,30
Balancement 1 . 301 = L.
N 8 prg
VS IZ
) 1'0 l kﬂ
Torsion 1 — 1
1 #—
oty

Tableau |. — Impédance du semi-espace :
coefficients indépendants de la fréquence.
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Fig. 5. — Réponse d’une fondation circulaire rigide
& une force verticale (LYSMER, RICHART, 1966).

3.3.2. Impédance d’un pieu isolé

La figure 6 donne dans le cas d'un pieu appuyé sur un
substratum rigide, les fonctions d'impédance pour les
4 degrés de liberté du pieu. Ce graphique est I'analo-
gue de la figure 4. Les mémes remarques que celles
énoncées pour la fondation superficielle restent vala-
bles. Il est en particulier possible de définir avec une
bonne approximation des coefficients indépendants de
la fréquence.
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Fig. 6. — Variation de I'impédance d’un pieu
avec la fréquence.

3.4. Utilisation des impédances
pour I'évaluation de la réponse sismique
des batiments

Pour |'évaluation de la réponse sismique d'un batiment
dans le cas ol on ne s’intéresse qu'a des phénomenes
linéaires, il est largement fait appel & des méthodes de
superposition. Ces méthodes, dites méthodes de sous-
structures, ont pour objectif de scinder le probléme glo-
bal en plusieurs étapes successives ; chacune des éta-
pes est réputée plus facile a résoudre du point de vue
de la modélisation ou du traitement que le probléme
global. Pour un traitement rigoureux et mathématique
de ces méthodes, on pourra se reporter 3 AUBRY et
al., 1985 ou 3 la communication de AUBRY & ces
journées. On se bornera dans ce papier & énoncer les
résultats (fig. 7) sur lesquels sont basées les méthodes
pratiques de calcul d’interaction sol-structure (WAL-
TER, 1985).

On montre que la réponse globale de la structure sou-
mise & une onde sismique incidente s’obtient par réso-
lution des trois étapes suivantes :
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— détermination du mouvement d'une fondation
rigide et sans masse soumise a la méme sollicitation sis-
mique que la structure. C'est la détermination du mou-
vement d'interaction cinématique ;

— détermination de limpédance de la fondation
rigide ;

— calcul de la réponse de la structure liée a cette
impédance et soumise a la base des impédances au
mouvement d'interaction cinématique.

La derniére étape, en particulier dans le cas ot les
impédances peuvent étre choisies constantes (indépen-
dantes de la fréquence) se raméne a un calcul de struc-
ture classique. Il est important de noter que si les deux
premidres étapes ont &té traitées correctement, la solu-
tion de la derniére étape constitue la solution exacte du
probléme global et ce, bien que la modélisation du sol
de fondation ait &té réduite & de simples «ressorts et
amortisseurs ».

Le caractére exact et rigoureux de la solution n'a pas
toujours &té bien percu et contribue parfois & discréditer
ces méthodes par rapport a des méthodes globales du
type éléments finis.

Les mémes principes s'appliquent dans le cas de struc-
tures sur pieux, I'impédance de la fondation étant défi-
nie en téte des pieux. Il convient cependant de noter
que le probléme est plus complexe car la détermination
de I'impédance d’un groupe de pieux est une tache dif-
ficile et peu de solutions sont publiées dans la littérature
contrairement au cas des fondations superficielles.

Par ailleurs, pour les fondations sur pieux, il convient
de vérifier les efforts induits dans ces derniers. On peut
procéder en appliquant en téte du pieu l'effort dynami-
que calculé au niveau de l'impédance, le pieu étant
représenté par une poudre connectée & des impédan-
ces latérales (WALTER, 1985). Une autre approche
consiste a évaluer la déformation du pieu en admettant
qu'il suit le mouvement du sol (SOULOUMIAC,
1986).

3.5. Comparaison entre impédances calculées
et impédances mesurées

Diverses comparaisons ont été effectuées entre résul-
tats expérimentaux, soit sur modéles réduits, soit en
vraie grandeur et impédances théoriques (DOBRY et
al., 1986, Crepel, communication & ces journées).

On observe généralement un bon accord si les condi-
tions expérimentales sont correctement modélisées
dans le calcul de 'impédance. Il convient de préter une
attention toute particuliére a la stratification des sols
naturels qui modifient le schéma de propagation des
ondes par rapport a celui du milieu homogéne ; I'utili-
sation sans discernement des formules du semi-espace
conduit dans ces cas a une surévaluation de I'amortis-
sement radiatif qui est souvent cause de désaccord
entre valeurs théoriques et expérimentales.
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Fig. 7. — Théoréme de superposition de Kausel.

4. PROBLEMES NON LINEAIRES

Autant l'état des connaissances relatif au comporte-
ment dynamique élastique des fondations est bien
développé, avec passage dans la pratique courante des
résultats théoriques importants obtenus, autant les pro-
blémes traitant du comportement non linéaire, irréver-
sible des fondations, ont été peu abordés en théorie. Il
en résulte une lacune certaine pour les praticiens
confrontés a ces problémes. Dans la pratique, la justifi-
cation des fondations sous chargement sismique est
souvent effectuée par des calculs approximatifs et sans
fondement théorique valable ; ces justifications ont peu
de valeur et il faut leur préférer les justifications tirées
des legons du comportement passé de fondations lors
de secousses sismiques. L'observation de ce comporte-
ment peut conduire a prendre des dispositions cons-
tructives, non justifiables par le calcul, dont le mérite
fondamental est d'avoir regu la sanction de I'expé-
rience. Clest I'approche souvent suivie dans les régle-
ments parasismiques.

Parmi les causes de non-linéarités affectant le compor-
tement d'une fondation sous sollicitations dynamique,
on peut distinguer celles ayant trait a l'interface sol-
fondation et celles se rapportant au comportement du
sol.

4.1. Non-linéarités liées a I'interface

Lors de la sollicitation sismique, un ouvrage est soumis
a des forces d'inertie essentiellement horizontales qui
se traduisent au niveau de la fondation par un effort
horizontal et un moment de renversement. Ces efforts

peuvent induire un glissement ou un basculement de la
fondation.

Il est bien évident que les approches pseudostatiques,
consistant & vérifier le non-glissement ou le non-
renversement de l'ouvrage sur sa fondation en appli-
quant de fagon statique les efforts dynamiques maxi-
maux calculés, ne sont d'aucun secours pour évaluer
les déplacements irréversibles engendrés. Ces appro-
ches ignorent la notion de variabilité dans le temps et

dans |'espace des forces d'inertie.

Des méthodes de calcul simplifiées mais cependant
rationnelles ont été développées pour aborder ces pro-
blémes. NEWMARK a développé une approche per-
mettant d’évaluer le déplacement horizontal irréversi-
ble d'un bloc rigide dont le support est animé d’un
mouvement sismique. Cette méthode a été appliquée
a I'évaluation des déformations des barrages (SEED,
1979) ou au dimensionnement des murs de souténe-
ment (CORTE et al., 1985). Elle est immédiatement
transposable a I'évaluation du glissement d'un ouvrage
sur sa fondation.

Le cas de décollement de radiers sous l'effet de
moment de renversement peut également étre abordé
de facon rationnelle mais encore relativement simple.
BETBEDER (1985) a développé une méthode d'éva-
luation du renversement d’un batiment basée sur une
représentation du sol de fondation par des ressorts de
Winkler non linéaires.

Que ce soit la méthode de NEWMARK ou celle de
BETBEDER, les efforts appliqués, variables dans le
temps, sont évalués par un calcul purement linéaire, en
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négligeant la modification de ces efforts dus a I'appari-
tion de ces non-linéarités.

Des méthodes numériques plus élaborées, mais de
mise en ceuvre encore raisonnable, peuvent étre déve-
loppées pour tenir compte de ce phénoméne. La com-
munication de Walter & ces journées en est un exem-

ple.

4.2. Non-linéarités liées
au comportement du sol

Elles concernent les tassements irréversibles des fonda-
tions, les ruptures sous chargement sismique. Actuelle-
ment, il n'existe aucune méthode éprouvée, d'applica-
tion suffisamment simple pour étre utilisable par les
praticiens, permettant d’appréhender ces problémes.
La seule alternative possible réside dans les calculs
dynamiques aux éléments finis : toute la validité des
résultats repose alors sur le choix de la loi de comporte-
ment (paragraphe 2.2.). Il est indiscutable que ces cal-
culs, confrontés aux résultats d’expérience, sont néces-
saires en |'état actuel des connaissances pour permettre
le développement des méthodes simplifiges d'analyse.

En l'absence de tels calculs, les seules justifications
trouvées dans la littérature consiste 3 calculer, par des
méthodes dynamiques élastiques, la contrainte dyna-
mique transmise & la fondation et & comparer cette
contrainte & une résistance du sol évaluée par une for-
mule de capacité portante.

Dans la formule de la capacité portante, il est tenu
compte de l'excentrement et de !'inclinaison de la
charge au niveau de la fondation.

L'aspect dynamique du probléme est seulement pris en
compte dans I'évaluation de I'effort maximal. Des fac-
teurs fondamentaux sont négligés dans cette appro-
che :

— L’augmentation de résistance du sol sous charge-
ment dynamique (ou sa diminution sous chargement
cyclique de longue durée) n’est généralement pas prise
en compte.

— L’état de contrainte induit dans le sol par le passage
de I'onde sismique est totalement négligé bien que le
passage de cette onde mobilise déja une part de la
résistance du sol.

Si le premier facteur peut étre considéré, et il I'est sou-
vent implicitement par une diminution du coefficient de
sécurité, aucune méthode de calcul de capacité por-
tante ne permet de s'accommoder du second. Les jus-
tifications basées sur ces calculs ne peuvent donc étre
considérées comme réalistes.

Le seul recours du praticien, hors les calculs trés élabo-
rés, est d'analyser le comportement de fondations de
batiments ayant supporté une secousse sismique. Le
séisme de Mexico, de septembre 1985, permet de
confirmer les comportements observés antérieurement
et de tirer les enseignements suivants :
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— les fondations superficielles sont susceptibles de tas-
sements différentiels importants,

— les radiers ou les fondations sur pieux flottants peu-
vent subir des pertes de capacité portante lorsque le sol
de fondation est trés sensible (perte importante de
résistance due au remaniement),

— les fondations sur pieux travaillant en pointe se
comportent trés bien lors de séismes.

Ces observations conduisent & prendre des dispositions
constructives visant a limiter les risques de désordres;
la plupart de ces dispositions sont reprises dans les
réglements parasismiques (ISNARD et CORTE, com-
munication a ces journées). On citera a titre d’exemple,
l'interdiction de fondations mixtes pour un batiment, la
nécessité de liaisonner les semelles par un réseau de
longrines, le liaisonnement des pieux en téte,
D’autres technologies particuliéres peuvent étre envisa-
gées comme celle présentée par Fenoux a ces jour-
nées.

Si la capacité portante sous chargement sismique d'une
fondation ne peut étre évaluée aisément, le tassement
irréversible est encore moins appréhendable. On
retiendra simplement les évidences suivantes :

— un sable sec peu dense est susceptible de tasser
pendant la sollicitation sismique sous I'effet du cisaille-
ment alterné induit par I'onde sismique et la fondation.
Ce tassement peut atteindre quelques pour cent de
I'épaisseur de la couche,

— un matériau saturé (sable ou argile) développe pen-
dant la sollicitation sismique des pressions interstitiel-
les; compte tenu de la faible perméabilité des maté-
riaux vis-a-vis des vitesses de sollicitations, le compor-
tement du sol est non drainé pendant cette phase. La
dissipation ultérieure des pressions interstitielles (aprés
arrét de la secousse sismique) induit des tassements dif-
férés qui peuvent durer plusieurs jours. Ce phénomeéne
a été observé sur certains batiments de Mexico.

5. CONCLUSIONS

En conclusion, on peut dire que si des méthodes
rationnelles et simples d'utilisation existent pour 'éva-
luation des déformations réversibles des fondations
sous chargement sismique, I'évaluation des comporte-
ments non linéaires n'a pas encore &été abordée de
fagon suffisante. 1l est urgent de développer des
méthodes, fondées théoriquement, permettant d'éva-
luer la capacité portante dynamique des fondations.
L’expérience récente du séisme de Mexico montre que
ce probléme est réel.

Notons enfin que tous les problémes touchant au com-
portement des fondations sous séisme ne sont pas obli-
gatoirement justiciables de calculs. De bonnes disposi-
tions constructives, éprouvées lors de séismes, sont
souvent préférables & des semblants de justifications
théoriques.
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Résumé

La connaissance du comportement des talus et des ouvrages de souténement
sous |'action d'un séisme a beaucoup progressé depuis une vingtaine d'années.”
Ce rapport présente un état de.. connaissances sur le theme, divisé en trois par-
ties : un exposeé des résultats les plus récents sur le comportement dynamigue
des sols saturés, notamment les influences de la contrainte initiale et de la struc-
ture initiale sur la liquéfaction des sables (phénoméne de déformation d'écoule-
ment); une présentation des principales méthodes de dimensionnement des
talus de barrages et des pentes naturelles; un point sur le comportement des
murs-poids et sur I'évolution des méthodes de dimensionnement, avec le cas
récent des murs en terre armée. On montre qu'il convient d'étre prudent avec les
modéles réduits et que l'inertie de I'ouvrage joue un rdle essentiel. Une liste
assez exhaustive de références bibliographiques récentes accompagne le
rapport.

Abstract

Knowledge of the behaviour of slopes and retaining structures under a seismic
loading has largely increased during the last twenly years. A corresponding state-of-
the-art is presented in this report which is divided into three parts : an indication
of the most recent results on the dynamic behaviour of saturated soils, including
the influences on liguefaction of sand of the initial shear stress and of the initial
grain arrangement (flow deformation phenomenon), a review of the main design
methods for embankment slopes and natural slopes,; a presentation of the
behaviour of the gravity retaining walls and of the evolution of the design methods,
with a brief description of the seismic design of Reinforced Earth walls. It is shown
that reduced scale models constitute a limited tool and that the inertia of the struc-
ture has a great effect. Comprehensive recent references on each topic are listed.
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TALUS ET SOUTENEMENT EN DYNAMIQUE DES SOLS

1. INTRODUCTION

L'effet des séismes sur les pentes et sur les ouvrages de
souténement a fait, depuis de nombreuses années et
notamment depuis vingt ans, 'objet d’observations et
d’études qui ont conduit & toute une panoplie de
méthodes de dimensionnement. Pour autant, beau-
coup de questions restent en suspens, et certains types
d’ouvrages de souténement, ainsi que les pentes natu-
relles d'une fagon générale, n'ont été que trés peu
abordés.

Dans le domaine des pentes, les études ont &té princi-
palement motivées par la construction des barrages en
terre en zone sismique. [l s'agit donc avant tout de pen-
tes de remblais dans des conditions d’homogénéité trés
différentes de celles des pentes naturelles. Aprés les
premiéres utilisations de la méthode pseudostatique
par TERZAGHI en 1950, les deux principaux apports
qui ont marqué les développements dans ce domaine
sont :

— N.M. NEWMARK. 5¢ Conférence Rankine (1965),
— H.B. SEED. 19¢ Conférence Rankine (1979).

Dans le domaine des ouvrages de souténement, 'ori-
gine des études est ancienne et remonte aux classiques
travaux de MONONOBE et OKABE sur la poussée
dynamique en 1929. Parmi les synthéses les plus inté-
ressantes consacrées, en totalité ou en partie, & ce
théme, on doit citer :

— H.B. SEED et R.V. WHITMAN. ASCE Specialty
Conference. Ithaca (1970).

— H. NAZARIAN et A. HADJIAN (1979).

— R.V. WHITMAN. Rapport Général au Congrés de
Lima (1979).

— S. PRAKASH. Rapport Général au Congrés de
Missouri-Rolla (1981).

Certains phénoménes tels que la liquéfaction des
sables saturés ou le développement de surpressions
interstitielles dans les sols argileux, peuvent étre ren-
contrés, au cours de séismes, dans les pentes comme
dans les remblais des ouvrages de souténements. C'est
la raison pour laquelle ce rapport comporte un chapitre
consacré a certains aspects spécifiques du comporte-
ment dynamique des sols, qui méritent d'étre mis en
lumiére compte tenu d'études récentes et de leurs
implications dans le dimensionnement des ouvrages en
terre.

Chacun des deux chapitres portant sur 'un des types
d'ouvrages en terre (pentes ou souténements) com-
porte une analyse sommaire du comportement de
Pouvrage et un exposé de I'état actuel des connaissan-
ces et des méthodes de dimensionnement.

Ce rapport général est accompagné de trois notes rédi-
gées respectivement par P. LONDE, F. BLONDEAU
et M. BASTICK. Elles traitent de trois aspects particu-
liers & propos desquels des recherches s'avérent encore
nécessaires :

— La résistance au cisaillement dynamique des argi-
les.

a4

— L'influence d’une contrainte de cisaillement initiale
sur la liquéfaction.

— Le comportement et le dimensionnement des
ouvrages en terre armée sous séisme.

2. ASPECTS SPECIFIQUES
DU COMPORTEMENT DYNAMIQUE
DES SOLS

2.1. Généralités

Par rapport au comperternent statique, le comporte-
ment des sols sous sollicitations cycliques se caractérise
par le fait que 'accumulation des cycles peut provo-
quer de grandes déformations sans rapport avec celles
provoquées par un cycle unique. Il en résulte la notion
de seuil, illustrée a la figure 1, séparant un domaine de
sollicitations conduisant & un @&tat stabilisé, d'un
domaine ou les déformations cumulées s'accentuent
jusqu’a la rupture (phénomeéne de rochet). La plupart
des résultats obtenus dans les études récentes mettent
en évidence 'existence de tels seuils, notamment dans
le plan des contraintes principales (courbes ou droites
limites) et dans |'espace (p, q, e) introduit par 'école de
Cambridge.
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Fig. 1. — Effets cumulés de cycles
de chargement sur un sol,
(Essais a la boite de cisaillement).

La notion de seuil permet donc de caractériser les solli-
citations ne conduisant pas & la rupture, méme
lorsqu’elles sont appliquées durant un nombre élevé de
cycles. Toutefois, une sollicitation sismique réelle inter-
vient pendant une durée limitée qui peut étre suffisam-
ment courte pour qu'un chargement d'amplitude supé-
rieure au seuil ne provoque que des déformations
admissibles. Aussi, utilisé pour caractériser la résistance
au cisaillement cyclique, le seuil constitue-t-il en géné-
ral un critére trop conservatif. En fait, de nombreux
auteurs préférent relier 'amplitude de la sollicitation
cyclique 7. au nombre de cycles N requis pour provo-
quer la rupture définie en général par un taux arbitraire
de déformation &, .
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A partir de la famille de courbes 7, (N, € ), SEED
(1966) relie la contrainte de cisaillement totale
7, = 7, + 7, (statique + cyclique), conduisant a la
rupture®en un nombre donné de cycles N,, a la
contrainte normale effective o', s'exercant avant solli-
citation sur la facette cisaillée, et a l'inclinaison 7, /7,
de la contrainte statique initiale sur cette facette. Il
obtient ainsi dans le plan de Mohr une famille de droi-
tes dépendant de trois paramétres et caractérisant la
résistance au cisaillement cyclique :

Ty = f{{J"o. Nr, 339 Tu/a'o)

Un tel critére constitue une généralisation du concept
de courbe intrinséque, utilisé classiquement pour les
chargements monotones.

Certains aspects majeurs du comportement des sols
sous chargement dynamique, qui sont présentés dans
la suite, font largement appel & cette définition de la
résistance au cisaillement dynamique.

2.2. Résistance au cisaillement dynamique
des argiles

L'étude de la résistance au cisaillement des argiles satu-
rées soumises a une sollicitation cyclique n’est vraiment
devenue fructueuse qu'd dater du moment ot I'on a
mesuré le développement des surpressions interstitiel-
les au cours d’essais a I'appareil triaxial, ce qui consti-
tue et reste un difficile probleme technologique.

D’une facon générale, on peut distinguer deux types
de chargements cycliques, pour lesquels le comporte-
ment de l'argile est différent. Un chargement cyclique
symétrique, dans lequel le sens du cisaillement total
(statique + dynamique) s'inverse a chaque cycle, et un
chargement cyclique dans lequel le sens de cette
contrainte de cisaillement reste constant. Dans le pre-
mier cas, pour des cycles uniformes, on observe une
augmentation progressive de 'amplitude de la défor-
mation & chaque cycle, amplitude qui contrdle |'appari-
tion éventuelle de la rupture. Dans le deuxiéme cas, ily
a accumulation de la déformation dans la direction
du cisaillement et c'est la déformation cumulée qui
contréle alors le comportement.

Cependant, la résistance au cisaillement cyclique appa-
rait gouvernée par de nombreux facteurs dont les effets
n'ont pas été encore complétement étudiés.

Dans le cas des argiles normalement consolidées, on
peut considérer que cette résistance ne dépend que du
développement des surpressions interstitielles et qu'il
n'y a pas de modification de I'angle de frottement effec-
tif @', tel qu'on peut le mesurer au moyen d’essais sta-
tiques (SANGREY et al., 1969 ; WILSON et GREEN-
WOOD, 1974 ; ANDERSEN, 1976; WOOD, 1976;
HICHER et ELHOSRI, 1981).

Il semble, par contre, qu'il n’en soit pas de méme pour
les argiles surconsolidées, dans lesquelles un phéno-
méne de fatigue puisse intervenir a la suite d’'un grand
nombre de cycles (HICHER et ELHOSRI, 1981).

F.SCHLOSSER- L. DORMIEUX

Les développements de surpressions interstitielles cor-
respondent essentiellement & des phases de contrac-
tance du squelette dans les argiles normalement conso-
lidées ou légérement surconsolidées et a des phases de
dilatance pour les argiles fortement surconsolidées. Les
études ont principalement portées sur les argiles nor-
malement consolidées ol la pression interstitielle due
aux cycles peut atteindre des valeurs importantes.
Ainsi MATSUI et ABE (1981) observent des surpres-
sions atteignant la valeur de la contrainte normale
effective initiale, dans un processus rappelant la liqué-
faction des sables saturés en condition non drainée. La
figure 2 montre le chemin des contraintes effectives
dans un tel essai réalisé a l'appareil triaxial (TAKA-
HASHI et al., 1980). On observe des boucles de dila-
tance et un dépassement de la droite de rupture dans le
domaine en extension. Ce dernier point pourrait pro-
venir d'erreurs de mesures (d'aprés les auteurs) ou

d'un effet de surconsolidation (MATSUI et al., 1980).

50 100 150 200 250 300

Fig. 2. — Essai de cisaillement cyclique
sur une argile molle a I'appareil triaxial.
Chemin en contraintes effectives
(TAKAHASHI et al., 1980).

Toujours dans les argiles normalement consolidées, on
peut mettre en évidence un seuil pour 'amplitude des
cycles de contraintes, seuil en dega duquel il y a stabili-
sation des déformations et au-dela duquel on observe
un phénoméne de rochet. Les figures 3a et 3b (SAN-
GREY et al., 1969) montrent les chemins en contrain-
tes effectives dans chacun des cas précédents et pour
des cycles sans inversion du sens du cisaillement. Ce
seuil est généralement déterminé en fonction de la
cohésion non drainée Cu. Sa valeur peut varier de
0,3 Cu a 0,8 Cu et dépend entre autres facteurs du
type des cycles de chargement (ANDERSEN, 1976) et
de la nature minéralogique de l'argile (HICHER et
ELHOSRI, 1981). Lorsqu'il y a stabilisation, la valeur
limite atteinte par la surpression interstitielle apparait
proportionnelle & I'amplitude du cycle (SANGREY et
al., 1969) et a la déformation axiale cumulée
(WILSON et GREENWOOD, 1974).
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Fig. 3. — Chemins en contraintes effectives
dans un chargement cyclique non drainé
d’une argile normalement consolidée
(SANGREY et al., 1969).

Le développement de surpressions interstitielles positi-
ves au cours des cycles de chargement conduit globale-
ment & une diminution de la résistance de l'argile
(cohésion Cu), telle qu'on peut la mesurer dans un
essai de cisaillement non drainé aprés le chargement
cyclique (WOOD, 1976 ; ANDERSEN, 1976, MATSUI
et al., 1980). Cette diminution est trés variable. Elle
semble méme pouvoir dans certains cas étre totale
(MATSUI et al., 1980). A linverse, aprés dissipation
totale des surpressions interstitielles générées par les
cycles, l'argile dispose d'une résistance non drainée
accrue. Ces deux phénoménes sont visibles sur les
résultats de MATSUI et al. (1980) présentés a la
figure 4 et dans lesquels a été introduite la notion de
rapport de surconsolidation équivalente.

Dans les projets, une étude en laboratoire des dévelop-
pements de la pression interstitielle reste délicate, voire
méme impossible. C'est la raison pour laquelle on pré-
fére présenter les résultats d’essais de cisaillement cycli-
que en laboratoire en contraintes totales, en définissant

43

Aprés
dissipation
® de Au

Avant
@ dissipation
de Au

L i A

| 2 3 4 5 6 7
RAPPORT DE SURCONSOLIDATION EQUIVALENT

Fig. 4. — Influence d’un chargement cyclique
sur la cohésion non drainée C,
(MATSUI et al., 1980).

arbitrairement la rupture par un pourcentage donné de
déformation. La figure 5 (ANDERSEN, 1976) donne
ainsi la valeur du rapport de la résistance non drainée
cyclique (définie pour une déformation de 3 %) a la
cohésion non drainée statique initiale, en fonction du
nombre de cycles appliqués.
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NOMBRE DE CYCLES
(Déformation de 3%)

Fig. 5. — Résistance au cisaillement cyclique
non drainé d’une argile
(influence de la surconsolidation)
(ANDERSEN, 1976).

La vitesse de sollicitation ou la fréquence des cycles
constitue un autre facteur important dans la résistance
au cisaillement dynamique des argiles. Quelques
auteurs I'ont étudié (SEED et CHAN, 1966 ; MATSUI
et al., 1980). Ce point fait I'objet de la note présentée
par P. LONDE a la suite de ce rapport.
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Fig. 6. — Théorie de la ligne caractéristique
(LUONG, 1980).
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2.3. Aspects particuliers
du comportement dynamique
des sables saturés

2.3.1. Traits généraux du comportement

Le comportement d'un sable saturé dans un charge-
ment cyclique non drainé est essentiellement régi par
les surpressions interstitielles qui s’accumulent au cours
des cycles. Le développement de surpressions positi-
ves ou négatives résulte directement du comportement
contractant ou dilatant du squelette durant la sollicita-
tion. Contrairement aux argiles normalement consoli-
dées, un sable peut présenter lors d’un cisaillement
cyclique des phases successives de contractance ou de
dilatance. Parmi les études les plus récentes, la théorie
de l'état caractéristique développée par LUONG
(1980), et vérifiée depuis par de nombreux auteurs,
met en évidence l'existence de seuils, dans le plan
(p, q) des contraintes principales, appelés lignes carac-
téristiques et séparant le domaine contractant du
domaine dilatant. Les figures 6a et 6b s'y référent et
présentent les comportements d'un sable en conditions
drainée et non drainée.

Les surpressions interstitielles générées dans un sable
par un chargement cyclique sont difficiles & prévoir
quantitativement car les déformations volumiques du
squelette dépendent de nombreux facteurs parmi les-
quels la densité relative, 'amplitude du déviateur cycli-
que, le niveau de contrainte moyenne des cycles, et
I'histoire des contraintes avec notamment |'état maxi-

mal de contraintes et le cisaillement initial.

Il faut noter que la rupture est généralement contrélée
par I'angle de frottement intergranulaire @', sauf dans
le cas des sables trés laches pour lesquels on observe
un effondrement brutal de la structure pour des
niveaux de confraintes sensiblement inférieurs au
niveau correspondant a la courbe intrinséque.

Dans le cas des sables, 'accumulation des surpressions
interstitielles peut conduire a I'annulation cyclique de la
contrainte moyenne effective, entrainant de trés gran-
des déformations et une perte totale momentanée de la
résistance, particulierement pour les faibles densités
relatives, Ce phénomeéne constitue la liquéfaction sous
chargement cyclique qui, dans les projets, représente
une phase ultime contre laquelle il convient de se pré-
munir et dont certains aspects sont étudiés ci-aprés.

2.3.2. La liquéfaction sous chargement cyclique

Ce phénomeéne a fait I'objet de nombreuses études et
de plusieurs &tats des connaissances parmi lesquels il
convient de citer ceux de SEED (1979b) et de FINN
(1981). Clest la raison pour laquelle nous nous limite-
rons ici aux aspects particuliers de la liquéfaction pou-
vant intéresser les pentes et les ouvrages de souténe-
ment.

INVERSION DU SENS DU CISAILLEMENT

La liquéfaction cyclique ne se produit que dans un
chargement ol le sens du cisaillement s'inverse a cha-
que cycle. Comme la figure 7 le montre, une faible

inversion suffit pour aboutir & la liquéfaction. Mais
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contrairement & ce qu'ont affrmé LEE et SEED
(1967), VAID et FINN (1979) montrent qu'un certain
taux de cisaillement inverse est nécessaire. MOKHAM
(1983) a retrouvé et quantifié ce résultat.

INFLUENCE D'UNE CONTRAINTE
DE CISAILLEMENT INITIALE

Pour la stabilité aux séismes des pentes sableuses sous
'eau, il est fondamental de savoir si la présence d'une
contrainte de cisaillement initiale sur le plan potentiel
de glissement a un effet bénéfique ou non sur le poten-
tiel de liquéfaction. La réponse a cette question est évi-
dente d'aprés le paragraphe précédent : tout cisaille-
ment initial augmente la résistance & la liquéfaction.
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Fig. 7. — Effet de I'amplitude de I'inversion
du cisaillerent lors des cycles
sur la liquéfaction d’un sable
(MOKHAM, 1983).

Cependant, si I'on s'intéresse a la résistance au cisaille-
ment cyclique telle que nous 'avons définie en 2.1.,
VAID et FINN (1979), ainsi que VAID et CHERN
(1983), ont montré que celle-ci pouvait augmenter,
diminuer ou rester inchangée selon la valeur de la
contrainte de cisaillement initiale, de la densité relative
du sable et de la valeur de la déformation retenue pour
caractériser la rupture. La figure 8 met en évidence le
réle de ces divers paramétres. Globalement on peut
dire que, pour les faibles densités relatives, une forte
contrainte de cisaillement initiale diminue la résistance
au cisaillement cyclique.
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Fig. 8. — Effet d'une contrainte de cisaillement initiale =,
sur la résistance au cisaillement cyclique définie
pour différentes valeurs de la déformation obtenue
en dix cycles (VAID et CHERN, 1983).

Comme nous le verrons plus loin, le cas des sables
effondrables, donc trés laches, met en jeu des phéno-
ménes spécifiques et linfluence de la contrainte de
cisaillement initiale y est trés défavorable.
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INFLUENCE DE LA CONTRAINTE MOYENNE

La contrainte moyenne ¢’ = ¢',, (1 + 2 Ko)/3
agit sur la résistance a la liquéfaction cyclique comme le
montre la figure 9 (BHATIA, 1980). Pour un nombre
donné de cycles, ces deux grandeurs sont proportion-
nelles.
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POUR LA LIQUEFACTION

Fig. 9. — Résistance a la liquéfaction exprimée
par rapport & la contrainte moyenne (BATHIA, 1980).

INFLUENCE DU DEGRE DE SATURATION

MARTIN et al. (1978) ont fait une étude théorique de
l'influence du degré de saturation sur la résistance a
la liquéfaction. Leur analyse repose, d'une part sur
une formule de prévision de la génération de surpres-
sions interstitielles, d’autre part sur la formule de
Koning (1963) donnant le module de déformation
volumique du mélange eau-air dans un sol non saturé.
La figure 10 montre qu’'une baisse de 2 % du degré de
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saturation, & partir de la saturation compléte, multiplie
par 3 environ la résistance a la liquéfaction. Ce point
doit &tre pris en considération 2 la fois pour les projets
et pour les essais effectués en laboratoire, mais il néces-
site d’étre confirmé expérimentalement.
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Fig. 10. — Influence du degré de saturation
sur le potentiel de liguéfaction (MARTIN et al., 1978).

2.3.3. Le cas particulier des sables effondrables

Dans certains sables, dont la densité relative est infé-
rieure 3 45 % et la structure instable, VAID et CHERN
(1983) ont observé une augmentation brutale de la
déformation et de la pression interstitielle, s'amorcant
dans le domaine contractant et ne cessant que lorsque
le chemin de contraintes est rentré dans le domaine
dilatant. Ce phénoméne se produit méme en I'absence
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Fig. 11. — Phénoméne de déformation d‘écoulement (VAID et CHERN, 1983).
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de liquéfaction cyclique, comme cela est présenté a la
figure 11. Ces auteurs ont montré la similitude de ce
comportement, qu'ils qualifient de déformation
d’écoulement, avec la liquéfaction statique sous char-
gement monotone telle qu'elle a été étudiée par
G. CASTRO (1975).

Récemment SLADEN et al. (1985) ont montré qu'il
s'agissait bien du méme phénomeéne, caractéristique
des sables effondrables, et que celui-ci s'initie de fagon
systématique lorsque l'état du sable atteint, dans
'espace (p, g, e), une surface particuliére appelée sur-
face d’effondrement. Il s’agit d’'un cylindre dont la
génératrice est la ligne d'état critique et dont la direc-
tion est une droite du plan e = 0. La figure 12 montre,
dans le plan (p, g), la position de la droite d’effondre-
ment : elle passe par le point d’état critique sur la ligne
de rupture. Tous les états de contraintes, situés entre la
droite d’effondrement et la droite de rupture, sont ins-
tables, c’est-a-dire qu’en condition non drainée ils évo-
luent, a la suite de I'effondrement, vers le point d’état
critique.
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Fig. 12. — Théorie de la surface d'effondrement
pour les sables effondrables (SLADEN, 1985).

Cette particularité des sables effondrables conduit,
entre autres, & deux différences notables dans le
comportement, qui sont détaillées ci-apres.

Contrairement au cas des sables de densité relative
forte ou moyenne, l'existence d'une contrainte de
cisaillemnent initiale peut diminuer considérablement la
résistance au cisaillement cyclique non drainé d'un
sable effondrable et entrainer un processus de défor-
mation d’écoulement conduisant a de trés larges défor-
mations. VAID et CHERN (1983) ainsi que SLADEN
et al. (1985) ont atiribué ce phénoméne au fait que
I’état initial du matériau se trouve rapproché de la sur-
face d’effondrement. Ainsi un chargement cyclique de
trés faible amplitude peut étre suffisant pour provoquer
une perte de résistance considérable en peu de cycles si
la contrainte de cisaillement initiale est importante et
cela méme sans inversion du sens du cisaillement. Ce
phénomeéne explique les glissements spontanés obser-
vés dans les pentes marines des grands dépots sableux
comme ceux de la céte de la mer du Nord (KROEZEN
et al., 1982).

SLADEN et al. (1985) ont montré, qu'a indice des
vides constant, un pourcentage de fines de 12 % aug-
mentait sensiblement la susceptibilité au phénoméne
d’effondrement et considérablement la perte de résis-
tance du sable aprés effondrement. Ce phénoméne est
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dd au fait que la présence de fines, bien que ne chan-
geant pratiquement pas I'angle de frottement interne
@' du sable, abaisse de maniére importante la surface
d’effondrement dans I'espace (p, g, e). Ce point mérite

’étre noté dans la mesure otl l'influence des fines agit
ici en sens opposé de ce qui a été observé pour la liqué-
faction cyclique des sables non effondrables.

3. PENTES ET TALUS

3.1. Phénoménes et mécanismes
dans une pente sous séisme

Une accélération horizontale cyclique sur une pente a
pour effet de provoquer des efforts d’inertie horizon-
taux et des déformations dans la masse, ces derniéres
s'accumulant d& chaque cycle. La distribution de ces
déformations peut étre trés variable mais schématique-
ment les déplacements se concentrent prés de la sur-
face dans le cas d’'un matériau granulaire non saturé et
se situent plus en profondeur dans le massif, dans le
cas de sols cohérents. Compte tenu du caractére transi-
toire de la sollicitation, ces déplacements peuvent
conduire & des désordres sans pour autant qu'il y ait
rupture. En particulier, la pente aprés séisme peut se
retrouver dans un é&tat parfaitement stable. Le niveau
des déplacements ou des déformations, susceptibles
d’étre provoqués par un séisme, constitue ainsi un cri-
;ére de stabilité qu'il est intéressant de pouvoir quanti-
ier.

Si les sols rencontrés sont saturés, la sollicitation sismi-
que créée des surpressions interstitielles qui ont pour
conséquence d’augmenter les déformations et de dimi-
nuer la résistance au cisaillement. Dans certains cas, la
perte de résistance au cisaillement peut étre suffisam-
ment grande pour enfrainer une rupture statique apres
le séisme comme cela a été observé (SEED, 1981).

Dans le cas de pentes sableuses immergées, il peut se
produire une liquéfaction sous I'accumulation des pres-
sions interstitielles, ce qui provoque généralement des
désordres considérables.

La stabilité des pentes sous séisme a principalement été
étudiée a I'occasion des barrages et il faut constater que
peu d’observations ont été faites a propos des désor-
dres survenus dans les pentes naturelles.

Ce chapitre sera consacré a I'examen des différentes
méthodes de dimensionnement et d’étude de la stabi-
lité des pentes sous séismes. Elles seront classées en
trois grandes catégories :

— les méthodes pseudostatiques ;

— la méthode de NEWMARK et les méthodes déri-
vées;

— la méthode de SEED et les méthodes dérivées.

Il convient de remarquer que toutes ces méthodes sont
en contraintes totales. La prévision des surpressions
interstitielles provoquées dans un massif de sol saturé
par un séisme reste en effet délicate et difficile, méme si
plusieurs méthodes ont été proposées (MARTIN et al.,
1975; ISHIHARA et al., 1975). En effet, comme I'a




48

précisé WHITMAN (1979), la prévision des surpres-
sions interstitielles nécessite plusieurs étapes qui sont
d’ailleurs couplées les unes aux autres :

1° D’analyse de la réponse dynamique du massif de
sol pour déterminer les contraintes et/ou les déforma-
tions provoquées par le séisme.

2° La détermination de la vitesse de génération des
surpressions interstitielles, en supposant qu'il n'y ait
aucun mouvement de I'eau interstitielle.

3¢ L'étude de la diffusion et de la dissipation des sur-
pressions interstitielles ainsi générées.

Pour les mémes raisons, les modéles de comportement
dynamique en contraintes effectives, qui ont &té déve-
loppés (FINN et al., 1976 ; GHABOUSSI et DIKMAN,
1978 ; ZIENKIEWICZ, 1978 ; ISHIHARA, 1980), ne
sont guére utilisables dans les calculs aux éléments
finis.

3.2. Les méthodes pseudostatiques de calcul
a la rupture

Ce type de méthode est dérivé de la méthode classique
d’analyse de la stabilité statique d'une pente en rupture
circulaire. On considére en effet, qu'aux forces volumi-
ques clas_sjques de gravité s'ajoute une force volu-
mique y k d'intensité constante, destinée a simuler
I'effet des forces d'inertie dues au séisme (y : poids
volumique du matériau). Dans cette approche, le
séisme est do_r}c entiérement caractérisé par la donnée
duvecteur: k = a /g ol a désigne la densité volu-
mique d’accélération d'inertie. Cette méthode a été
introduite par TERZAGHI dés 1950; elle fut et
demeure encore largement utilisée compte tenu des
nombreux développements qui ont été faits en statique
(méthode de BISHOP, méthode des perturbations,
méthode en rupture non circulaire, ...).

Le vecteur sismique k a deux composantes : le
coefficient sismique horizontal k, dont la valeur est pré-
pondérante, le coefficient sismique vertical k, souvent
négligé. Les valeurs couramment utilisées pour k, vont
de 0,05 a 0,15 aux Etats-Unis et de 0,15 4 0,25 au
Japon. Ce choix reste essentiellement empirique, sans
étre réellement calé sur I'expérience et sur les observa-
tions (SEED, 1966a, 1966b, 1969). Le seul moyen de
connaitre les valeurs des coefficients sismiques réelle-
ment & prendre en compte consiste & analyser la stabi-
lité de barrages qui se sont rompus au cours de séis-
mes. SEED (1969) a ainsi montré que pour expliquer
la rupture en 1925 du barrage de Sheffield en Califor-
nie, pour lequel I'accélération maximale de la base était
de 0,15 g, une valeur de k, comprise entre 0,1 et 0,17
était suffisante. Cependant, il a calculé que pour des
accélérations du sol supérieures, de I'ordre de 0,4 g a
0,5 g, c'est-a-dire typiques des tremblements de terre
californiens, un coefficient sismique de 0,3 au mini-
mum était nécessaire. Avec une telle imprécision

sur la valeur de k a prendre en compte, la notion
méme de coefficient de sécurité perd sa signification
puisque I'on pourrait avoir des ruptures pour des coef-
ficients de sécurité supérieurs a 1.
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On peut bien siir adopter un point de vue trés conser-
vatif en prenant pour k; la valeur maximale de 'accélé-
ration horizontale dans la pente. SEED (1966) a fait ce
calcul par deux méthodes différentes, pour un barrage
de 100 m de haut, soumis au tfremblement de terre d'El
Centro (1940), dont I'accélération maximale a la base
était de 0,3 g. Le résultat est présenté a la figure 13. Il
montre une grande divergence entre les valeurs classi-
quement utilisées et les valeurs obtenues par le calcul,
ce qui parait normal puisque 'on a remplacé des accé-
lérations transitoires par des accélérations permanentes
prises égales aux accélérations maximales.

_Pratique usuelle (USA)

Code Japonais
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100 NN /
8 N |
a 75 R vt
3 N | /
g N |
N |
L2y i
2 N |
5o N\
G, N | " calcul | H=100 m
=3 % : Séisme
x N / /IVZ.NOGI'CU[ d’El
25 Lt ] Centro —
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N de la base l, O max
0 1
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COEFFICIENT SISMIQUE ky,

Fig. 13. — Valeurs usuelles et calculées du coefficient
sismique.

Dans le domaine des pentes naturelles, TANIGUCHI
et SASAKI (1985), qui ont analysé un glissement de
terrain de 270000 m3 provoqué par le séisme de
Naganokon Seibu en 1984 au Japon, ont montré que
le coefficient sismique semblait convenablement donné
par l'une ou l'autre des deux formules suivantes :

k = 0,65 2mx
g

I o
i)

1/3

En tout état de cause, l'impossibilité d’évaluer précisé-
ment k en fonction d'un séisme défini constitue le
défaut majeur de la méthode pseudostatique.
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3.3. La méthode aux déplacements
de NEWMARK (1965)

NEWMARK a proposé en 1965 une méthode de calcul
des déplacements d'une pente soumise a un séisme.
La méthode s’applique exclusivement & un sol granu-
laire sec et homogeéne. Les déplacements sont suppo-
sés se produire parallélement 2 la pente selon une ciné-
matique de glissement plan. Le comportement du sol
est supposé rigide-plastique, les déplacements ne se
produisant que le long de la surface de rupture.

Au cours des cycles, il y a alternativement glissement
relatif du sol en surface vers I'aval et entrainement de
cette partie dans le mouvement général d'oscillation. 1l
en résulte par saccades une reptation d'une couche
superficielle du sol vers le bas de la pente.

De maniére simplifiée, telle que I'a présentée NEW-
MARK., on peut considérer un accélérogramme en
créneaux de temps élémentaire t,. Pour une accéléra-
tion horizontale orientée vers 'amont, il v a glissement
lorsque 'accélération A.g est supérieure & une valeur
limite A'.g, fonction de l'angle # de la pente et de
I'angle de frottement interne @ :

A = (cos f.tg ® + sin ) / (sin f.tg @ — cos 0)

Le déplacement relatif §, & chaque cycle, est obtenu
par une double intégration :

5’221‘(1_%)

ou V = Agt,.

La méthode a été vérifiee sur des essais en modéles
réduits a la table vibrante qui ont donné des résultats
assez satisfaisants (NEWMARK, 1965).

Cette méthode a ensuite été améliorée par GOOD-
MAN et SEED (1966) qui procédent numériquement a
une double intégration sur l'accélérogramme, pour
évaluer le déplacement cumulé, et qui tiennent compte
d'une éventuelle diminution de la résistance au cisaille-
ment par radoucissement d'un cycle a 'autre, comme
indiqué a la figure 14. Ayant réalisé de nombreux
essais en modéles réduits, ils font remarquer que la
méthode est trés sensible a la valeur de I'angle de frot-
tement interne du sol.

MAKDISI et SEED (1978) ont repris la méthode de
GOODMAN et SEED (1966) en tenant compte d'une
cinématique de rupture circulaire ce qui est une pre-
miére amélioration sensible par rapport a la méthode
de NEWMARK, qui est limitée aux glissements plans
paralléles a la pente. En outre, I'accélération utilisée
tient compte de la réponse du massif vis-a-vis de 'accé-
lération excitatrice du sol. Les résultats de la méthode
sont présentés sous forme d’abaques permettant d’éva-
luer le déplacement de la zone en glissement en fonc-

tion de la magnitude du séisme, du rapport % de

laccélération limite A'g & l'accélération maximale de
réponse du massif et de la premiére période propre T,
des vibrations du massif.
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La méthode a é&té testée sur un calcul a posteriori effec-
tué sur le barrage de Chabot, en Californie, qui fut sou-
mis au tremblement de terre de 1906 (MAKDISI et
SEED, 1978). Récemment YZIQUEL et al. (1981) ont
appliqué cette méthode au barrage d'Ait Chouarit
(H = 140 m) au Maroc. Le déplacement horizontal
maximal obtenu a été de 0,82 m pour un cercle de glis-
sement superficiel en téte du talus amont. L'accéléra-
tion maximale en créte et sur le parement amont était
de 0,54 g.
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Fig. 14. — Méthode aux déplacements pour la stabilité
dynamique des pentes (NEWMARK, 1965).
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3.4. La méthode de SEED
et les méthodes dérivées

3.4.1. Méthode du chemin de contraintes
(SEED, 1966)

Les méthodes pseudostatique et de NEWMARK et cel-
les qui en dérivent font appel & des paramétres de résis-
tance au cisaillement supposés peu variables au cours
d'une sollicitation cyclique. Elles sont donc inadaptées
au cas des sols saturés en sollicitation cyclique non
drainée, sables ou argiles, dans lesquels un déviateur
cyclique provoque une accumulation de surpressions
interstitielles responsables d’'une détérioration notable
des caractéristiques de résistance et de déformation &
court terme.

SEED (1966) a proposé une méthode de calcul de la
stabilité d’'un remblai, constitué d'un sol saturé homo-
géne, tenant compte des propriétés particuliéres de la
réponse d'un tel matériau a un chargement dynamique
et permettant d’évaluer les déformations et les déplace-
ments du massif sans faire d’hypothése restrictive sur la
cinématique de la rupture. Cette approche a fait depuis
1966 l'objet de divers perfectionnements provenant
principalement d'un recours accru aux techniques
numériques (éléments finis) et des progrés réalisés en
laboratoire dans la connaissance du comportement
dynamique des sols saturés. Cependant, la démarche
fondamentale reste inchangée.

La méthode fait partie des méthodes dites du « chemin
de contraintes », consistant & calculer numériquement
les contraintes dans un massif 3 I'aide d’une loi de com-
portemnent appropriée, puis a utiliser ces résultats dans
un programme d’essais en laboratoire sur des échantil-
lons représentatifs pour en déduire le champ des défor-
mations.

La succession des opérations est ainsi la suivante :

1° En premier lieu, un calcul, généralement en élasti-
cité non linéaire, fournit les contraintes existant dans le
remblai avant séisme, contraintes qui jouent, comme
onl'avuen 2.3.2., un réle essentiel dans la résistance
au cisaillement cyclique non drainée. Les contraintes
cycliques apportées par le séisme sont ensuite évaluées
en utilisant une loi de comportement viscoélastique
linéaire équivalente du matériau. On en déduit en cha-
que point le nombre N de cycles sinusoidaux simulant
I'histoire des contraintes cycliques calculées.

2° Par des essais cycliques non drainés sur des échan-
tillons en laboratoire, on obtient la famille de droites du
plan de MOHR, d’équation :

7y =f0 6 Ni 8. 75 /0 6)

introduite en 2.1. et caractérisant le comportement
dynamique du sol.

3° La combinaison des résultats de 1° et de 2°
permet alors d'obtenir en tout point les valeurs des
déformations principales (notamment £,), appelées
déformations potentielles car elles ne sont qu'une
approximation de la réalité.
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La connaissance compléte des champs de déforma-
tions et de déplacements nécessite des hypothéses
complémentaires,  la fois sur la direction des déforma-
tions principales et sur l'intégration des déformations
[tlzoniiét;%r;s de compatibilité) (LEE, 1974 ; SERFF et
al., :

La stabilité de la pente pendant et aprés le séisme peut
étre quantifiée par un coefficient de sécurité dans un
calcul classique en rupture circulaire (généralement
méthode des tranches), en utilisant les relations précé-
dentes donnant la résistance au cisaillement cyclique
non drainée z,. On y fixe arbitrairement la valeur
de £,, sachant qu'un coefficient de sécurité égal & 1
signifie que, le long de la surface de rupture potentielle,
la déformation moyenne est alors égale & &,. L'inter-
prétation d'un tel coefficient de sécurité reste malgré
tout délicate, car le lien avec les déplacements réels du
massif est trés difficile & établir.

Cette méthode a été testée sur huit barrages ayant subi
un séisme (SEED, 1979a). Elle a permis de retrouver a
posteriori la bonne tenue ou la rupture des ouvrages
étudiés, ainsi que les traits généraux de la cinématique
observée. Des études particuliérement détaillées ont
été publiées pour les cas du barrage de Sheffield
(SEED et al., 1969) et des barrages de San Fernando
(SEED et al., 1975). De plus, elle a été largement utili-
sée pour la prévision du comportement de remblais
vis-a-vis de séismes de projet, comme l'indiquent les
nombreuses références citées par SEED (1979a).

La figure 15 présente les résultats de la méthode dans
le cas du barrage Hawkins (H ~ 20 m) en Californie
(LEE et ROTH, 1977) : (a) lignes de la déformation
potentielle £, (b) surfaces de rupture circulaire poten-
tielle et coefficients de sécurité correspondants, (c)
déplacements du barrage. Les calculs ont été effectués
pour le séisme probable le plus sévére, a savoir :
M = 8,25eta,,, = 0,42 g. La rupture du matériau de
remblai a été définie pour §, = 5 %. Il est intéressant
de constater que pour une telle valeur de &, un coeffi-
cient de sécurité de 1,2 correspond a un déplacement
maximal de 11,5 cm en créte.

3.4.2. Méthode de seuil (SEED, 1969; LEE, 1974)

A cbté de la méthode du chemin de contraintes telle
qu'elle a été exposée précédemment, SEED et al.
(1969) ainsi que LEE (1974) ont proposé une
méthode de seuil consistant & déterminer les zones
d’'un barrage ol la contrainte globale (statique + dyna-
mique) de cisaillement 7z est supérieure a la contrainte
de seuil 7;.

Une telle méthode a été appliquée par LEE (1974)
pour déterminer les domaines de déformations irréver-
sibles supérieures & un seuil donné sous l'effet d'un
séisme, et dans ce cas, il utilise comme critére de seuil
la famille de droites z, = f(¢',, N, &,, 7, /¢ ,) déter-
minée par un programme d’essais de cisaillement cycli-
que. Suivant la valeur retenue pour la déformation £, a
la rupture, on distingue des zonages différents du bar-
rage. On trouvera des illustrations de cette méthode
dans LEE et al. (1977) ainsi que dans POST et FLO-
RENTIN (1981) qui présentent une analyse du risque
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de déformations irréversibles (seuil fixé 8 5.10 %) du
barrage de Verney (H = 43 m) dans le cas d'une accé-
lération maximale en créte de 0,45 g.

(c) Deéplacements du barrage

Fig. 15. — Méthode de SEED appliquée au barrage
de Hawkins (LEE et ROTH, 1977).

SEED applique couramment cette méthode depuis
1969 pour I'étude du risque de liquéfaction des barra-
ges construits avec des matériaux sableux. Dans ce cas,
la contrainte de seuil est constituée par la résistance @ la
liquéfaction. La méthode peut étre utilisée a la fois
pour les risques de liquéfaction dynamique et statique
(cf. la note présentée & ces journées par F. BLON-
DEAU). 1l est préférable de procéder par étapes en
scindant la sollicitation dynamique en plusieurs sollici-
tations successives de faible durée, car cela permet de
mieux appréhender la cinématique et la propagation
de la liquéfaction. La figure 16 montre le résultat d'une
telle analyse dans le cas de la rupture du barrage de
Sheffield (SEED et al., 1969).

Les méthodes présentées dans ce paragraphe 3.4. ont
a la fois une base expérimentale et une base théorique.
Leur intérét est qu'elles sont en général convenable-
ment calées sur des cas réels, méme si ceux-ci ne sont
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pas trés nombreux. Leur inconvénient est qu’elles res-
tent malgré tout approximatives, tant vis-a-vis du com-
portement dynamique du sol que du développement
des déformations au cours du séisme.

Tc {kpﬂ)

_Liquétaction en
110 eycles (seuil)

.

Action du séisme
ﬂlo cycles eni5s)

fo (mT

20 10 0o 10

—Zone liquéfide

Fig. 16. — Analyse de /a liguéfaction dans la rupture
du barrage de Sheffield (SEED et al., 1969).
Meéthode du seuil.

3.5. Les méthodes aux déformations
par utilisation des éléments finis

La plupart des méthodes précédemment exposées font
appel au calcul par éléments finis pour la détermination
des contraintes dans les barrages. ['étape ultérieure
consisterait & intégrer dans un programme en dynami-
que une loi de comportement suffisamment représen-
tative sans faire appel & un trop grand nombre de para-
meéetres difficiles & déterminer. Il n'y a encore que peu
d’exemples de tels programmes dans la littérature.

4. MURS ET SOUTENEMENTS

4.1. Phénomeénes et mécanismes
pour un mur de souténement sous séisme

Parmi les études qui ont mis en évidence les phénome-
nes et les déformations rencontrés lors d’une sollicita-
tion sismique s'exercant sur un mur de souténement, il
faut signaler les synthéses faites par PRAKASH (1981)
et par AUBRY et CHOUVET (1985). Elles montrent
qu’en dehors des murs-poids rigides, peu d’expérimen-
tations ont été faites sur les autres ouvrages de soute-
nement. Récemment, des recherches ont été entrepri-
ses sur le comportement aux séismes des ouvrages en
terre armée afin d'en améliorer les méthodes de

dimensionnement et d’en mieux comprendre le com-
portement (BASTICK et SCHLOSSER, 1985).

D’'une fagon générale 'effet de la sollicitation sismique
sur un mur-poids est caractérisé par un déplacement
par a-coups, dont les composantes sont une translation
horizontale du mur ainsi qu'une rotation autour de la
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base. vers 'extérieur. 1l v a toujours un coin de remblai
solidaire du mur et il se crée a 'amont du mur une sur-
face de rupture plane, dont l'inclinaison sur I'horizon-
tale est plus faible que lors d'une rupture statique, cette
inclinaison diminuant d’ailleurs avec l'importance de la
sollicitation sismique (SEED et WHITMAN, 1970;
MURPHY, 1960; AUBRY et CHOUVET, 1985). La
figure 17 illustre ce comportement dans le cas d'un
essai sur modele réduit (MURPHY, 1960).

~
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Fig. 17. — Cinématigue de la rupture d'un modéle réduit
de mur-poids dans un essai a la table vibrante
(d’aprés MURPHY, 1960).

Bien que la cinématique de la rupture varie suivant le
type d'ouvrages de soutdnement, il se dégage le fait
que l'inertie de I'ouvrage est un facteur important dans
le comportement. Ce point est parfaitement illustré par
la figure 18 (AUBRY et CHOUVET, 1985) qui montre
le déplacement horizontal de deux murs-poids d’iner-
ties différentes soumis a la méme sollicitation dynami-
que (modeles réduits bidimensionnels). 1l avait été
omis dans les premiéres méthodes de dimensionne-
ment proposées dans le rapport général de SEED et
WHITMAN (1970), méthodes qui reposaient principa-
lement sur la prise en compte de I'effort de poussée
dynamique. Un pas important a été franchi avec
I'apport de RICHARDS et ELMS (1979), qui ont pro-
posé, dans I'esprit de la méthode de NEWMARK, de
calculer le déplacement de translation du mur sur sa
base, faisant de ce fait intervenir I'inertie de celui-ci.

Schématiquement, le mécanisme de la translation hori-
zontale est le suivant, en remarquant que les forces de
poussée et de butée dynamique sont respectivement
plus forte et plus faible que les forces statiques. Lors
d'un cycle, la somme des efforts exercés sur le pare-
ment du mur et sur sa base évolue entre deux extrémes
comme l'indique la figure 19 qui montre la variation de
cette somme S d'efforts en fonction du déplacement
horizontal du mur. L’équation simplifitée du mouve-
ment est alors :

M.X =S (x) - M.x.

ol M représente la masse du mur, X . I'accélération de
la base, et x 'accélération relative. Le mouvement de
translation peut, sous de fortes sollicitations, étre repré-
senté par une succession de boucles, comme le montre
la méme figure.
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Fig. 18. — Influence de l'inertie sur le déplacernent
de murs en modéle réduit bidimensionnel
a la table vibrante (d'aprés AUBRY et CHOUVET, 7985).

On peut faire les mémes remarques en ce qui concerne
le phénomeéne et le mécanisme de rotation du mur
autour de sa base. L'inertie joue un réle important sur
'amplitude de la rotation et il est possible de dévelop-
per des modeéles élastoplastiques pour expliquer le
mécanisme.

Le mouvement de translation relatif entre le mur et le
remblai a un effet important sur 'amplitude de la pous-
sée dynamique. Le mouvement global de rotation
influence par contre trés directement la distribution des
pressions dynamiques et tout particuliérement le point
d'application de la résultante.

Interaction

dynamique
sol /mur

S=Ps+T

Fig. 19. — Mécanisme de la translation horizontale
d’un mur soumis a des vibrations horizontales.
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Dans la pratique la zone influencée par le déplacement
d'un mur soumis & l'effet d'un séisme est beaucoup
plus grande que celle intéressée par le coin de Cou-
lomb statique, ce qui peut avoir une incidence sur des
ouvrages édifiés a proximité. En outre, il faut savoir
qu’'aprés un séisme, la poussée statique s'exercant sur
le mur est supérieure a ce qu'elle était auparavant,
jusqu'a 30 % d’aprés NADIM et WHITMAN (1983).

Nous étudierons les deux principales contributions au
dimensionnement des murs, d'une part la méthode
pseudostatique de MONONOBE-OKABE (1929) pour
'évaluation de la poussée dynamique maximale,
d’autre part la méthode de RICHARDS et ELMS
(1979) pour 'évaluation des déplacements de transla-
tion du mur.

Nous ne traiterons pas le cas ol il y a de I'eau derriére
le mur, c'est-a-dire le cas ot se développent des sur-
pressions interstitielles dans le remblai sous 'effet du
séisme. ll n’y a d’ailleurs pratiquement pas de publica-
tions a ce sujet, mais I'on peut penser que les méthodes
propres a I'étude de la stabilité des pentes saturées sont
applicables dans ce cas (par exemple stabilité vis-a-vis
de la liguéfaction cyclique).

4.2. Méthode
de MONONOBE-OKABE (1929)

.La méthode de MONONOBE-OKABE (1929) consti-
tue une extension au cas des murs sous séisme, du cal-
cul de la poussée statique de Coulomb. Elle est limitée
a des remblais rigides-plastiques, secs et sans cohésion.
MONONOBE et OKABE ont proposé de prendre en
compte l'action du séisme par une densité volumique

de forces y k (identique & celle introduite précédem-
ment dans la méthode pseudostatique en stabilité des
pentes). Il s’agissait 1& des premiers calculs pseudostati-
ques en mécanique des sols. Comme dans le calcul
classique de Coulomb, on étudie I'équilibre d'un coin
en arriere du mur (fig. 20) et on détermine |'effort
exercé par le coin sur le mur, c’est-a-dire la poussée
dynamique, en minimisant sa valeur par rapport a
'angle a d’inclinaison du coin sur I'horizontale, ce qui
donne 'expression :

(Pa) 4y = %yH"* (1 k,). (Ka) 4,

,Surface de
glissement
potentielle

Fig. 20. — Forces prises en compte pour I'équilibre
du coin. Méthode pseudostatique
de MONONOBE-OKABE (1929).
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avec |
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sin (@ + &) sin (@ — 0 — i) _f?
cos{f + f+ 0 cosli— f)) |

cosflcosZ ficos (6 + f + t“!]l +(

Les notations utilisées dans ces formules sont les suivan-
tes :

k,, : accélération horizontale

k, : accélération verticale

ky
1 Arctg( o kv)
: poids volumique du sol
: hauteur du mur
: angle de frottement interne
: angle de frottement mur/sol
: angle du remblai derriére le mur
: angle de la face interne du mur avec la verticale

v

==

=

SEED et WHITMAN (1970) ont étudié le réle de ces
divers parameétres sur la valeur calculée de (Pa) 4, ,
laquelle s'avére fortement croissante en fonction de k,,,
i et @, mais peu affectée par les variations de § et de k.
Des abaques ont été dressés par ces mémes auteurs.

La détermination de la valeur du coefficient k, pour le
dimensionnement d'un mur est, comme en stabilité
dynamique des pentes, un probléme non complétement
résolu et pour lequel les choix sont en fait trés arbitraires.
Les valeurs de k;, varient généralement de 0,13 0,3,
selon les pays, la zone sismique et les conditions de la
fondation de l'ouvrage.

De trés nombreux essais sur modeles réduits ont été
effectués depuis 1929 et ont montré une assez bonne
concordance entre la poussée maximale mesurée sur le
parement etla poussée théorigue calculée avec un coeffi-
cient sismique k &gal & 'accélération maximale a,,, de la
base. La liste compléte des publications sur ces essais a
été fournie par PRAKASH (1981). Cependant, dans
une publication récente, AUBRY et CHOUVET (1985)
ontmontré par des calculs aux 8lémentsfinisreposant sur
laloi sophistiquée de HUJEUX (1985}, et utilisantl'accé-
lérogramme mesuré a la base de leur modeéle expérimen-
tal de SCHNEEBELI, que la théorie de MONONOBE-
OKARBE pourrait trés sensiblement sous-estimer ['effort
dynamique maximal si la phase de plus forte sollicitation
était précédée d’'un certain nombre de phases de sollicita-
tions moyennes ou faibles.

Il convient malgré tout d’'étre extrémement prudent &
I'égard des résultats quantitatifs fournis par les modéles
réduits, qui ne respectent aucunement les lois de simili-
tude du comportement dynamique des sols. Les effetsde
conditions aux limites, différentes de celles des ouvrages
réels, s'ajoutent a ce non-respect des lois de similitude
pour donner des coefficients d'amplification (rapport de
I'accélération en téte a 'accélération de la base) supé-
rieurs au cas des ouvrages réels comme le montre la note
dsi M. BASTICK présentée a la suite de ce rapport géné-
ral.

PRAKASH et SARAN (1966) ont proposé une exten-
sion de la méthode de MONONOBE-OKABE aux sols

cohérents. Par analogie avec la poussée statique, ces
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auteurs expriment la poussée dynamique sous la forme
suivante :

Pan = YHZ.(N,,) g+ aH (N, ) g0 — cH (N ) gy

danslaquellelescoefficients (N ) 4., (N, o) g€t (N ) 4
dépendent de @, y, fietk. Chacun de ces coefficients est
exprimé par le rapport 4, de la valeur dynamique 2 la
valeur statique. Le coefficient (N ,.) 4, a la méme valeur
quele coefficient statique correspondant qui, pour f = o,
est égal & 21/ Ka. Les rapports 4, relatifs aux coefficients
(N,,) 4y €t (N_,) 4 SONt trés voisins de telle sorte qu'un
- seul rapport A est suffisant pour déterminer compléte-
ment la poussée dynamique maximale. Un abaque don-
nant les valeurs de 4 en fonction de 'angle de frottement
interne @ et du coefficient sismique k, est présenté a la
figure 21.

2,0 T [ 1

19— B i o /__

1,8 kh; = I -——/

4| @25 [\\ 5 /

| Nf 4
':;: 16 \\j//// —
g 15 , \‘-*r-/////"/ |
§|40'20l\r‘§?/'

' v

. 0,15 !&é///

1,2 l é///j

b — L~
) 0,10 A‘%
o,os[':‘:g;

|
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ANGLE DE FROTTEMENT INTERNE ¢

Fig. 21. — Abaqgue pour la prise en compte
d'une cohésion du sol dans la méthode pseudostatique
de Mononobe-Okabe (PRAKASH et SARAN, 1966).

Comme dans la théorie de Coulomb, la méthode de
MONONOBE-OKABE calcule l'intensité de la poussée
dynamique totale, mais ne donne aucune indication sur
son point d’application. Cette question s’avére &ire trés
controversée dans la littérature, D’aprés une &tude théo-
rique de PRAKASH et BASAVANNA (1969), la hau-
teur du point d’application de la résultante au-dessus de
labase passede 0,4 Ha 0,5 H lorsque le coefficient sismi-
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que k, varie entre 0,1 et 0,3. Une autre étude théorique
(WOODS, 1975), reposant sur 'hypothése d'un sol élas-
tique, indique un point d’application & mi-hauteur.
L'étude par éléments finis de AUBRY et CHOUVET
(1985) place ce point légérement au-dessus de H/3.

Beaucoup d’auteurs et notamment la plupart des expéri-
mentateurs séparent la poussée dynamique en une com-
posante statique, correspondant a la poussée active clas-
sique, et un incrément dynamique. MATSUI (1941) et
JACOBSEN (1951) indiquent, d'aprés les résultats de
leurs essais, un point d'application de I'incrément dyna-
mique & 2 H/ 3 au-dessus de la base, valeur communé-
ment admise (SEED et WHITMAN, 1970). NANDKU-
MARAN (1973) indique que pour un mur flexible, le
point d’application de cet incrément dynamique est plus
haut que pour un mur rigide (0,55 H au lieu de 0,45 H).

WHITMAN (1979) a montré que larotation du mur avait
une influence trés grande sur la position du point d’appli-
cation de la poussée dynamique. C’est ainsi que, durant
les vibrations, ce point d'application varie généralement.
Lorsque le mur ne s'incline pas et que le remblai se com-
porte plus ou moins élastiquement, la résultante passe
dans la partie haute du mur. Mais dés que le mur com-
mence a s'incliner vers |'extérieur, le point d’application
de cette force descend dans le tiers inférieur. Lorsque la
rotation se ralentit et s'arréte, la poussée dynamique
repasse alors au-dessus du tiers inférieur et yreste jusqu'a
la prochaine rotation vers I'extérieur.

Trés peu de recherches et de publications concernent la
butée dynamique. Physiquement, il est clair que labutée
dynamique doit étre inférieure a la butée statique.
L'application de la méthode de MONONOBE-OKABE,
avec un coefficient sismique verticalk ,ascendant, donne
une valeur de cette grandeur. Cependant, aucune expé-
rimentation d’envergure n'a permis d'en vérifier la vali-
dité.

Toute la difficulté du dimensionnement d'un mur
consiste a savoir quelle poussée prendre en compte dans
le dimensionnement par rapport @la valeur maximale qui
est développée au cours du séisme. La réponse est en
grande partie fournie par les méthodes aux déplace-
ments qui s'inspirent & nouveau de la méthode de NEW-
MARK.

4.3. Méthode aux déplacements
de RICHARDS et ELMS (1979)

4.3.1. Exposé de la méthode

Considéré d’'un point de vue strictement pseudostati-
que, le dimensionnement d'un mur de souténement
pourrait étre réalisé de facon a ce que les forces motri-
ces horizontales, tendant au déplacement du mur,
soient inférieures ou égales aux forces résistantes, et
gqu'ainsi il n'y ait aucun déplacement du mur.
RICHARDS et ELMS (1979) ont montré qu'un tel
dimensionnement serait prohibitif, car la grande
influence de l'inertie du mur conduit systématiquement
a un déplacement, pour les ouvrages habituels soumis
a un séisme. Il est ainsi nécessaire de développer un
dimensionnement aux déplacements et, s'inspirant des
travaux de NEWMARK, RICHARDS et ELMS ont pro-
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posé une méthode pour calculer un mur-poids aux
séismes en fonction d’'un déplacement de translation
admissible. Ces auteurs se limitent & une cinématique
de glissement sur la base. Ils étudient le mouvement du
mur sous l'action des forces dynamiques (poussée
dynamique évaluée par la méthode de MONONOBE-
OKABE, forces d’inertie), de son poids et du frotte-
ment sur le sol de fondation.

Comme dans la méthode de NEWMARK, le déplace-
ment de translation du mur, occasionné par le séisme,
est calculé par double intégration de I'accélérogramme
de projet lorsque l'accélération de la base exceéde
I'accélération limite k,;.g supportée sans glissement par
le mur. Pour un mur usuel, la valeur de k; est de
I'ordre de 0,1.

A partir des travaux de FRANKLIN et CHANG (1977)
qui ont exploité un grand nombre d’accélérogrammes
réels, il est possible de calculer le déplacement du mur
en fonction de k,, précédemment défini, de a,,, et
de V, respectivement accélération et vitesse maximales
de la base au cours du séisme, par la formule empiri-
que suivante, exprimée dans le Systéme International :

= 8,7‘10-4—\;2—[-@—]4 (m)

max a max

La procédure de dimensionnement proposée par

RICHARDS et ELMS est alors la suivante :
1° On fixe la valeur d, du déplacement admissible ;

2° On déduit de la formule précédente la valeur k;.g
de I'accélération que le mur doit supporter sans glisse-
ment ;

3° On calcule le poids du mur permettant de mobiliser
un frottement sur la base suffisant pour équilibrer a la
fois la poussée dynamique et la force d’inertie agissant
sur le mur, calculées pour un coefficient sismique k.

)

DEPLACEMENTS HORIZONTAUX(mm
T
o

0
B TEMPS (s)
: -0,08
—Thdarie © K 0 ACCELEROGRAMME
@ ky -0l D'EL CENTRO(1940)
® k; -0,2

Fig. 22. — Comparaison entre les déplacements sismigues
horizontaux de murs, calculés et mesurés
en modéles réduits (LAl et BERRILL, 1979).
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Autrement dit, cette méthode revient & dimensionner
le mur pour gu'il y ait équilibre des forces dynamiques
agissant sur lui au cours d'un séisme plus faible que le
séisme de projet, séisme caractérisé par le coefficient
sismique k; calculé en fonction du déplacement admis-
sible d,.

LAl et BERRILL (1979) ont réalisés des modéles
réduits de mur qu'ils ont soumis, par l'intermédiaire
d'une table vibrante, & des accélérogrammes réels. La
figure 22 permet de comparer les déplacements mesu-
rés a ceux prédits par la théorie de RICHARDS et
ELMS pour trois murs-poids d'accélérations limites
k,.g différentes. Les déplacements calculés suresti-
ment légérement les déplacements mesurés, mais dans
I'ensemble la concordance est satisfaisante, ce qui 1a
encore doit étre considéré avec prudence compte tenu
des limitations déja mentionnées des modeles réduits.

4.3.2. Critiques et perfectionnements

Cette méthode a le mérite de proposer une démarch=
logique pour le dimensionnement des murs-poids sou.s
séisme et a constitué, dans ce domaine, un progrés
sensible. Cependant, elle reste schématique; aussi
divers auteurs y ont-ils apporté des perfectionnements.

Critiquant I'hypoth&se d'un comportement rigide-
plastique du sol, NADIM et WHITMAN (1983) ont
montré que I'amplification du mouvement dans le rem-
blai pouvait accentuer notablement I'amplitude des
déplacements permanents du mur, si le rapport de la
fréquence dominante de I'excitation de la base a la fré-
quence fondamentale du remblai excédait 0,3. lls ont
proposé une amélioration simple de la méthode de
RICHARDS et ELMS pour tenir compte de ce phéno-
méne, consistant & majorer V eta_,, , vitesse et accélé-
ration maximales du séisme prises en compte dans le
dimensionnement, en fonction de la valeur de ce rap-
port de fréquences.

ZARRABI (1979) a pris en considération 'accélération
verticale du coin en glissement en arriére du mur, qui
résulte de I'accélération horizontale de cette masse. Les
modifications qu'il apporte & la méthode, conduisent &
des déplacements légérement plus faibles que ceux
prévus par RICHARDS et ELMS.

Mais la principale limitation de la méthode de
RICHARDS et ELMS résulte du caractére trés restrictif
de la cinématique retenue pour le mur (translation
pure). En effet, & partir d’essais en modele réduit de
murs-poids, AUBRY et CHOUVET (1985) observent
que la méthode de RICHARDS et ELMS ne donne des
résultats satisfaisants que pour les sollicitations modé-
rées, tant que le mouvement de rotation reste faible.
En revanche, pour des sollicitations plus fortes, la rota-
tion ne peut plus étre négligée et conduit & des dépla-
cements de la téte du mur considérablement supérieurs
a ceux prévus par le calcul de RICHARDS et ELMS.
Une meilleure prise en compte de la complexité de la
cinématique semble donc nécessaire.

En fait, la prédiction de la rotation du mur lors du
séisme constitue une tache difficile que peu d’auteurs
ont abordée jusqu'a ce jour. PRAKASH et al. (1981)
découplent le mouvement de rotation de celui de
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translation et &crivent 'équation des moments autour
de l'aréte interne de la base du mur, équation qu'ils
résolvent numériquement. Les difficultés majeures de
ce type d’approche consistent & évaluer correctement
la contribution des forces dynamiques de poussée et de
butée, conditionnée en particulier par la position des
points d’application de ces forces, et celle de la réaction
du mur sur le sol de fondation.

4.4, Cas particuliers des murs en terre armée

4.4.1. Phénoménes dynamiques
dans les murs en terre armée

On rencontre de nombreux ouvrages en terre armée
dans les zones de forte séismicité, d’une part en raison
de I'expansion considérable qu’a prise cette technique,
et d’autre part en raison des performances trés satisfai-
santes de ce type de structures vis-a-vis de la sollicita-
tion sismique. Aussi des recherches importantes ont-
elles été entreprises pour affiner la compréhension du
comportement dynamique des murs en terre armée et
déboucher sur des méthodes de dimensionnement
tenant compte de leurs spécificités.

Comme pour les autres types d’ouvrages de souténe-
ment soumis & des séismes, le dimensionnement doit
prendre en compte le risque de glissement sur la base
sous l'action de la poussée dynamique du remblai.
Mais dans les murs en terre armée, le séisme peut éga-
lement mettre en cause la stabilité interne de 'ouvrage
en affectant directernent la structure méme du mur. La
compréhension de ce phénomeéne est donc de toute
premiére importance.

Les premiers pas dans cette direction ont &té faits par
RICHARDSON et LEE (1974), qui ont étudié qualitati-
vement le comportement de modéles réduits de murs
en terre armée a la table vibrante. lls ont mis en évi-
dence deux effets majeurs du séisme sur ces ouvrages.
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Fig. 23a. — Modele a I'échelle 1/2 sur table vibrante.
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La sollicitation sismique augmente les tractions maxi-
males dans les armatures qui peuvent casser au cours
du chargement. On observe alors une rupture brutale
de I'ouvrage. On constate également une diminution
de l'adhérence terre-armature pouvant entrainer des
déplacements importants du parement qui s'arrétent a
la fin de la sollicitation.

Ces deux effets défavorables de la sollicitation sismique
se superposent pour diminuer la stabilité interne du
mur, Comme on I'a vu, en raison du non-respect des
lois de similitude, les essais & la table vibrante en mode-
les réduits ne peuvent malheureusement pas fournir
d'indications quantitatives sur ces phénomeénes. La
connaissance provient donc d'essais en vraie grandeur,
de modéles faiblement réduits et de calculs numériques
en éléments finis. On présente dans la suite les princi-
paux acquis des recherches dans ce domaine et leur
application aux méthodes de dimensionnement, dont
on trouvera une étude plus détaillée dans BASTICK et
SCHLOSSER (1985).

4.4.2. Stabilité interne d’'un mur en terre armée
sous séisme

EFFET D'UN SEISME SUR LES TRACTIONS
DANS LES ARMATURES

La connaissance des efforts dynamiques s'exercant sur
les armatures au cours du séisme est essentielle pour
I'évaluation des risques de rupture par cassure ou
défaut d'adhérence.

CHIDA (1980) a réalisé de remarquables essais a la
table vibrante sur des modeéles de murs en terre armée
a 'échelle 1/2 dans une gamme de fréquences de 2 a
7 Hz qui ont permis de juger des modifications quanti-
tatives apportées par un séisme a la distribution stati-
que des fractions en fonction de la distance au pare-
ment. Les résultats ainsi qu'un schéma du modéle
utilisé sont présentés a la figure 23.
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Fig. 23b. — Traction mesurée dans |'armature n® 2
pour divers cas de charges dynamigues.

Fig. 23. — Essais sur table vibrante d'un modéle & I'échelle 1/2 (CHIDA, 1980).
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Au cours de la sollicitation cyclique, on constate que
les tractions de plus forte intensité sont obtenues en
superposant aux valeurs statiques un incrément dyna-
mique variant peu avec la distance au parement et
dont le maximum se situe au voisinage de 0,5 H. Le
lieu des tractions maximales qui délimite la zone active
a prendre en compte en dynamique se trouve ainsi
légérement repoussé en arriere. On considére généra-
lement une variation affine de la largeur D de cette
zone en fonction de l'accélération horizontale maxi-
male a_,, selon la formule :

D=(03+a,,/2g).H

qui redonne en particulier la valeur classique
D = 0,3 H dans le cas statique.

Des calculs numériques en éléments finis a I'aide du
programme SUPERFLUSH ont permis de retrouver les
résultats expérimentaux de CHIDA. Une description
détaillée de SUPERFLUSH est présentée dans la note
de M. BASTICK jointe & ce rapport général.

Pour le calcul des tractions dynamiques maximales, on
prend en compte une force pseudostatique égale a la
valeur maximale de la force d'inertie agissant sur la
nouvelle zone active, ce qui conduit & la formule :

E, = 0,225y H?a,, /g (1 + 5/3.a,,./a)

FROTTEMENT DYNAMIQUE TERRE-ARMATURE

En 1979, MURRAY et al. ont expliqué la réduction de
ce coefficient dans le cas d’armatures lisses par la dimi-
nution de la contrainte verticale instantanée s'exercant
sur ces armatures provoquée par les ondes d'accéléra-
tion verticale. L'exploitation des résultats du mur expé-
rimental de Millville en Virginie (1983) a permis de
quantifier cette perte d’adhérence dans le cas d’arma-
tures nervurées. Le rapport p)/pu’ du coefficient de
frottement apparent dynamique au coefficient de frot-
tement apparent statique variait trés peu autour de 0,8.

4.4.3. Dimensionnement externe d’'un mur
en terre armée sous séisme

L'analyse de la stabilité externe sous séisme des murs
en terre armée qui implique la prise en compte dans
I'étude de 'équilibre du mur de l'interaction dynamique
entre le mur, sa base et le remblai est restée trés classi-
que et simplifiée. Elle se limite & un calcul pseudo-
statique.

Comme dans le cas d'un mur classique, il est néces-
saire de faire intervenir une poussée dynamique sur le
mur supérieure 3 la poussée statique initiale. Elle est
calculée par la formule de MONONOBE-OKABE, sim-
plifiée par SEED et WHITMAN (1970) sous la forme :

(P.) g = 0,375 yHZ.Egﬂ.

Les murs en terre armée mettant en jeu une masse
considérable, la force d’inertie agissant sur 'ouvrage de
souténement joue un réle essentiel et méme prépondé-
rant. Cependant, elle est difficile & évaluer, car son
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intensité dépend dans une large mesure de la flexibilité
du massif armé.

En raison de cette flexibilité, la force d'inertie et la
poussée dynamique & 'arriére du mur n’atteignent pas
simultanément leurs maxima au cours de la sollicitation
sismique, ce qui complique sensiblement le calcul
pseudostatique. Dans un document interne de la
société Terre Armée, SEED a proposé de retenir la
valeur suivante pour la somme S, de ces actions :

Sun = 0,7 yH?%a,/g.
4.4.4. Comportement des ouvrages réels

Il n'existe pas d’exemple d'ouvrage en terre armée qui,
soumis a un tremblement de terre, ait subi des désor-
dres notables. Le cas du séisme de Liége (Belgique)
en 1983, caractérisé par des accélérations maximales
a,. de 0,15 g & 0,2 g est particulierement frappant.
En comparant des mesures réalisées peu de temps
avant le séisme et aprés celui-ci, on a pu vérifier
que les déplacements subis par le mur de Jemeppe
(H =~ 6 m), placé a quelques kilométres de I'épicentre,
restaient inférieurs & 5 mm. A titre de comparaison, la
dalle supérieure d'un garage situé a proximité s'était
déplacée de plusieurs centimétres.

Par ailleurs, il est remarquable que ce mur n’avait pas
fait 'objet d’'un calcul au séisme. Les coefficients de
sécurité utilisés pour un dimensionnement statique
paraissent donc suffisants pour se prémunir contre les
effets d'un séisme dont l'accélération maximale
n'excéde pas 0,2 g.

5. CONCLUSION

Dans la réponse des pentes et des ouvrages de soute-
nement aux séismes, la nature dynamique de la sollici-
tation joue un réle essentiel. Elle met en jeu des phéno-
meénes spécifiques, dont I'étude en laboratoire et la
prise en compte dans le dimensionnement requiérent
des traitements souvent plus complexes que dans le
cas statique. L'une et I'autre ont fait des progrés consi-
dérables durant les vingt derniéres années. L'état des
connaissances qui vient d'étre dressé permet de déga-
ger les conclusions suivantes :

5.1. Comportement dynamique des sols

5.1.1. La plupart des aspects majeurs du comporte-
ment dynamique des sols semblent avoir été mis en
évidence. Cependant, certains points importants res-
tent a approfondir.

5.1.2. Dans le domaine des sols grenus, le cas particu-
lier des sables effondrables met en jeu le phénomeéne
de déformation d’écoulement dont les effets peuvent
étre aussi redoutables que ceux de la liquéfaction cycli-
que. Une méthode de caractérisation in situ de ce type
de matériau fait actuellement défaut.

5.1.3. Toujours pour les sables, les travaux récents de
VAID, CHERN et FINN ont permis de clarifier la ques-
tion controversée de l'influence d’un cisaillement initial
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sur la résistance au cisaillement cyclique non drainée.
Comme le montrent ces auteurs, les résultats des
recherches effectuées dans ce domaine concordent, a
condition de comparer la réponse de matériaux de
méme densité.

5.1.4. Dans le domaine des sols fins, le comporte-
ment des argiles normalement consolidées sous char-
gement cyclique présente des analogies marquées avec
celui des sables. En particulier, on retrouve la validité
de la courbe intrinséque déterminée en statique et le
rble prépondérant des surpressions interstitielles. En
revanche, les argiles fortement surconsolidées sem-
blent présenter un comportement & la rupture du type
fatigue, encore incomplétement clarifié.

5.1.5. Pour les argiles, comme pour les sables, la pré-
vision des surpressions interstitielles reste délicate car
les paramétres qui influent sur la génération et la dissi-
pation de ces derniéres sont nombreux. De plus, une
solution rigoureuse de ce probléme doit prendre en
compte le couplage volumique qui existe entre le sque-
lette solide et le fluide interstitiel. Aussi la plupart des
criteres de résistance utilisés reposent-ils sur une
analyse de la réponse dynamique en contraintes tota-
les.

5.2. Comportement des ouvrages
(modéles réduits)

Plus encore qu'en statique, le non-respect des lois de
similitudes réduit considérablement le volume d'infor-
mations qu'il est possible de tirer des essais en modéles
réduits. Il faut étre prudent et se contenter d’indications
qualitatives, ce qui fait que la validité d'une méthode
de dimensionnement donnée ne peut en général étre
testée que par des essais sur modéles faiblement
réduits ou par des observations sur des ouvrages réels.

5.3. Dimensionnement des ouvrages

5.3.1. Les études phénoménologiques réalisées sur
échantillons homogeénes de sols ou sur modéles réduits
d'ouvrages ont permis peu a peu l'élaboration de
méthodes de dimensionnement prenant en compte le
caractére dynamique de la sollicitation et devant, &
terme, remplacer les méthodes pseudostatiques.

5.3.2. Dans le domaine des pentes, les approches ins-
pirées de la méthode du chemin de contraintes ainsi
que les méthodes de seuil se sont avérées trés fructueu-
ses, a la fois pour la prévision des déplacements provo-
qués dans le massif par le séisme et pour la prise en
compte du risque de liquéfaction. Ces méthodes ont
permis d’interpréter qualitativement et quantitative-
ment le comportement d’ouvrages réels ayant été sou-
mis a des séismes dans des cas oli la méthode pseudo-
statique s'était avérée inadaptée.

Ces analyses restent néanmoins simplifies. Le calcul
des contraintes est le plus souvent effectué au moyen
de lois de comportement (par exemple viscoélasticité
linéaire équivalente) ne prenant en compte que cer-
tains aspects du comportement réel. En particulier, la
prévision des déplacements et 'évaluation du risque de
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liquéfaction sont découplées du calcul des contraintes,
ce qui demeure physiquement peu satisfaisant.

5.3.3. Dans le domaine des ouvrages de souténe-
ment, peu de recherches ont été effectuées en dehors
des murs-poids et des murs en terre armée.

De facon générale, analyses théoriques et essais en
modeéles réduits ont mis en évidence le réle essentiel de
I'inertie de I'ouvrage sur 'amplitude des déplacements
provoqués par le séisme. Des méthodes de calcul pre-
nant en compte la cinématique de translation par
a-coups d'un mur-poids sous séisme ont été dévelop-
pées pour dimensionner ce type d’'ouvrage a partir de
la donnée arbitraire d'une translation admissible. 1l faut
déplorer que peu d’'auteurs aient tenté de prendre en
compte une cinématique plus compléte incluant la pos-
sibilité de rotation du mur.

Les recherches sur les murs en terre armée ont permis
d’étudier, et de prendre en compte dans le dimension-
nement, la stabilité interne de la structure, ce qui
savére un élément essentiel pour tous les types
d’ouvrages de souténement complexes.
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Résumé
Des essais de cisaillement direct trés rapides, faits sous la direction du Profes-
seur Skempton, ont montré que la résistance de surfaces précisaillées croissait
en général avec la vitesse de cisaillement. Mais certains silts posent un sérieux
probléme dynamique en manifestant une chute en dessous de la résistance rési-
duelle. Aucune explication n'a encore été avancée.

Abstract
Fast direct shear tests, carried out under the guidance of Professeur Skempton,
have shown that in general the strength of pre-sheared surfaces increased substan-
tially for fast shear. However some silt-stone displayed a drop below the residual
strength, raising a serious problem for dynamic design. No explanation has been
proposed thus far.
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1. Dans le cadre de I'étude du barrage de Kalabagh,
situé au Pakistan dans une région fortement sismique
(M =7,a = 0,4g), le professeur SKEMPTON a été
invité a8 donner son avis sur la résistance des plans de
cisaillement d'origine tectonique qui régnent sur de
grandes surfaces dans la fondation. Celle-ci est consti-
tuée de bancs alternés de grés (sandstone) et de mar-
nes (claystone et siltstone). Ce sont les marnes qui
comprennent des zones précisaillées subhorizontales
de grande étendue.

Le Professeur SKEMPTON a fait I'étude sur des échan-
tillons de roches du site (siltstone et claystone), en utili-
sant la machine de cisaillement par torsion annulaire de
BISHOP. Les échantillons ont 19 mm d’épaisseur,
100 mm de diamétre intérieur et 150 mm de diamétre
extérieur. lls sont consolidés sous 900 kPa avant d'étre
cisaillés sous des contraintes normales inférieures
(500 ou 200 kPa). Les vitesses de cisaillement ont été
de 0,01 mm/min (essai lent "dit «statique»),
10 mm/min, 100 mm/min, 400 mm/min et
700 mm/min (limite de la machine).

Les résultats de SKEMPTON sont donnés ci-dessous,
d’aprés un rapport interne rédigé par lui-méme. Voir
aussi le XI¢ Congrés International de Mécanique des
Sols et des Travaux de Fondation. L. LEMOS
A.W. SKEMPTON, P.R. VAUGHAN «Earthquake
loading of shear surfaces in slopes». 7/B/4.

P.LONDE

2. Dans I'état actuel des connaissances on ne peut
donner que des explications hypothétiques aux com-
portements observés dans les essais trés rapides.

2.1. Pour les faibles pourcentages d’argile des siltsto-
nes (fig. 1), le matériau acquiert d’abord une résistance
supplémentaire, qui peut étre associée a la dilatance et
a l'apparition des pressions interstitielles négatives
associées, en tout cas dans le plan de cisaillement. Mais
ces pressions interstitielles peuvent se dissiper rapide-
ment dans |'échantillon, au cours du déplacement, et
ce faisant elles conduisent & une perte progressive de
résistance. Il est important de remarquer que la résis-
tance en essais trés rapides ne tombe jamais
au-dessous de la résistance statique (essai lent a
0,01 mm/min) et qu'il n'existe pas de pic lorsqu’on fait
ensuite un essai lent sur le méme échantillon.

2.2. Pour les forts pourcentages d'argile des claysto-
nes (> 40 %) le gain de résistance en essai trés rapide
(fig. 2) peut venir principalement d’'un remaniement de
la structure initiale, qui était constituée de particules
d’argile paralléles & la direction du cisaillement : on
peut proposer I'analogie d’un cisaillement « turbulent »,
différent du cisaillement «par glissement». Il se peut
aussi que des pressions interstitielles négatives jouent
leur réle, mais 'hypothése du désordre de structure est

37 < 0.002 mm

r VITESSE (mm /minute)
T |00l 400 0.0l 100 00! 10
0.8 1
0.6 K I\ 4‘;
0.4 " ]
0.2
0 1

800 300 1000

(= 500 kPa)

1 i
100 1200 1300 1400

Déplacement (m \

Fig. 1.




RESISTANCE AU CISAILLEMENT DYNAMIQUE

63

47 7% £ 0.002 mm
¥ ViTESSE (mm/minute)
T 0.0l 100 0.01 A00 0.0l
04
03
0.2 =
0.4 -
O L L 1 L
500 600 700 800 400 mm
(g = 200 kFa) Déplacement
Fig. 2.
217 < 0.002 mm
L
G VITESSE (mm/minute)
0,01 o0 | 0,01 400 0,01

N

s, |

0,2 .
oA
0 : : \ - A
) 100 200 300 400 500 600 mm
(0"= 50D kE‘a) Deplacement

Fig. 3.




P.LONDE

(212

0,002 mm)

VITESSE

Résiduel

— — — — ——

10 mm/min

0

Loo
700

o |

étayée par le pic marqué qu'on observe lorsqu’on
applique a@ nouveau un cisaillement lent, un grand
déplacement étant alors nécessaire pour retrouver la
valeur statique qui correspond a la parfaite orientation
des particules.

2.3. On peut s'attendre a ce qu'un échantillon de silt-
stone argileux se situe en transition entre le comporte-
ment du siltstone pur et celui du claystone. C'est-a-dire
que les matériaux de cette zone de transition ne sont ni
des silts avec un peu d'argile, ni des argiles avec des
grains de silt sans contact entre eux. Mais alors pour-
quoi les matériaux de transition ont-ils le comporte-
ment qu'on observe (fig. 3) : un gain «normal» de
résistance en essai rapide, suivi d'une chute «anor-
male ». Cet effet est accentué par une augmentation de
la vitesse (fig. 4). Aucune explication n'a été trouvée a
ce jour.

Quoi qu'il en soit, et bien que les explications soient ou
hypothétiques ou manquantes, I'effet de la vitesse de
cisaillement sur la résistance de surfaces préexistantes a
été mesuré et cet effet répond & un schéma régulier :
un accroissement de résistance, avec un pic marqué,

Fig. 4.

100 200

Déeplacement

suivi d'une chute progressive ramenant la résistance a
la valeur résiduelle statique, ou méme trés en dessous
pour les matériaux moyennement argileux.

Les parameétres caractéristiques @ , (essailent) et @ .
et @ .. (essai trés rapide, 400 mm/min), pour
g = 400 kPa, sont donnés en fonction du pourcentage
d’argile dans la figure 5. Cette figure résume commo-
dément les principaux résultats de I'étude. La courbe
@, confirme les résultats des essais de cisaillement
alternés.

3. Aujourd’hui, et pour les applications pratiques, on
peut tirer les conclusions suivantes :

3.1. Tous les échantillons cisaillés & grande vitesse
donnent un accroissement de résistance (par rapport a
la valeur «statique»), et ce gain est obtenu pour de
petits déplacements additionnels.

3.2. Aux grands déplacements tous les échantillons
cisaillés & grande vitesse manifestent, mais a des degrés
divers, un comportement «radoucissant». Dans les
argiles cet effet est minimal. Dans les silts argileux, et

mm
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méme dans les silts peu argileux, le radoucissement est
suffisamment marqué pour créer un probléme a l'ingé-
nieur (fig. 6). Il semble aggravé par I'augmentation de
la vitesse de cisaillement.

3.3. Lorsqu'on reprend I'essai a vitesse lente, tous les
échantillons cisaillés retrouvent (ou méme dépassent)
leur résistance résiduelle statique.

4. Cette étude montre que pour pouvoir profiter du
gain de résistance que générent les sollicitations trés
rapides (séisme), il faut s'assurer que cette résistance
est suffisante pour s'opposer aux grands déplacements.
Sinon, le radoucissement fait perdre tout le bénéfice et
peut méme résulter en une résistance beaucoup plus
faible qu’avant la sollicitation dynamique.

Peut-étre faut-il voir 13 I'explication des grands glisse-

ments provoqués par certains séismes et mal expliqués
a ce jour.

Quoi qu'il en soit, on est encore loin de pouvoir déter-
miner quantitativement cet effet. Le travail de SKEMP-
TON n’est qu'un début et il mérite d’étre poursuivi. Il y
a la un beau défi pour les laboratoires et les construc-
teurs de machines d’essais : faire un appareil de cisail-
lement en torsion qui applique un déplacement de
5000 mm par minute, soir environ 10 cm par
seconde, et cela pendant plusieurs secondes.

L'enjeu est considérable. Car s'il n'est pas trop grave de
négliger un surcroit de résistance, faute de pouvoir le
quantifier, il est beaucoup plus grave d’ignorer I'effon-
drement de résistance qui lui succéde. Cet effondre-
ment a été observé au laboratoire, pour des silts
moyennement argileux. La menace est grave et I'étude
du phénomeéne doit passer avant le raffinement des
modéles mathématiques.
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résistance aux séismes des ouvrages en terre armée
seismic stability of reinforced earth structures

évolution des méthodes de recherche
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‘Résume
Cet article présente une ‘analyse critique des différentes méthodes de recher-

ches qui ont été utiliseées réecemment pour mieux connaitre le comportement des
ouvrages en terre armée soumis aux séismes.

Les progrés récents des calculs par la méthode aux éléments finis ont permis de
mieux mettre en évidence les problémes de résonance, d'effet d'échelle et
I'importance des conditions aux limites qui rendent délicate I'interprétation des
essais sur modeles réduits,

Abstract

In this article, the research techniques recently applied to try and better understand
the behaviour of Reinforced Earth structures subjected to earthquakes are ana-
lysed. Recent progresses in finite element method models evidenced problemes
ralsed by resonarnce, scale effect and limitting conditions.

These phenomena are responsible for the difficulties encountered in interpreting
reduced scale model tests.
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1. INTRODUCTION

L’expansion de la terre armée dans le monde a trés
rapidement amené cette technique a étre employée
dans des zones de séismicité importante. C'est donc
trés t6t que l'ingénieur d’étude s'est trouvé confronté
au probléme du dimensionnement de ce type

d’ouvrage vis-a-vis des séismes.

Les premiéres recherches sur ce sujet ont tout d’abord
été conduites dans les pays ol le probléme était le plus
aigu comme la Californie (K. LEE et R. RICHARD-
SON en 1974 [1; 2] ou le Japon (UEZAWA, 1976
[3], CHIDA, 1980 [4: 5].

Depuis 1976 de nombreux essais et calculs ont aussi
été effectués par la Société la Terre Armée. Méme si
peu d’articles ont été publiés sur le sujet, notre com-
préhension des phénoménes en cause a donc fait
beaucoup de progrés au cours de ces dix derniéres
années, ce qui a permis d’élaborer les méthodes de cal-
cul actuellement employées pour le dimensionnement
des cuvrages en terre armée situés dans les zones sis-
miques.

Le but de cet article n'est pas de faire le point des
connaissances actuelles sur le sujet, ni de décrire les
méthodes de calcul (voir plutét [6; 7]) mais plutdt
d’indiquer les derniers développements de la recher-
che, d’en étudier la méthodologie, ses points forts et
ses faiblesses. Dans ce cadre nous développerons sur-
tout la technique la plus récemment mise au point que
constitue la méthode des éléments finis.

2. CALCULS AUX ELEMENTS FINIS
2.1. Calcul en statique

La méthode du calcul aux éléments finis a été appli-
quée a des ouvrages en terre armée, tout d’abord en
statique.

Une des premiéres études de ce type est certainement
celle que J.F. CORTE a faite au L.C.P.C. en 1977 [8]
a l'aide de la premiére version du programme ROSA-
LIE. A peu prés au méme moment, J.C. CHANG [9]
réalisait des calculs comparables.

La technique a depuis évolué et I'on est passé successi-
vement de modéles parfaitement élastiques, qui repré-
sentent mal le sol, aux modéles élastoplastiques plus
satisfaisants. Puis la mise au point des éléments de frot-
tement décollement a permis de mieux représenter le
contact terre-armature. A I'heure actuelle, la Terre
Armée exploite un modele élastoplastique avec élé-
ments de frottement mis au point sur le programme
ROSALIE du L.C.P.C.

La nécessité d’'introduire ces diverses améliorations est
apparue en comparant les résultats des calculs faits
avec des modéles plus rustiques aux mesures qui
avaient pu étre réalisées sur des ouvrages réels.
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2.2. Le passage au calcul dynamique

Deux possibilités s'offrent pour le passage au calcul
dynamique :

— Discrétiser I'accélérogramme pour lequel on veut
étudier la réponse du modéle et faire un calcul statique
en injectant I'accélération instantanée pour chaque pas
de temps. La prise en compte des fréquences élevées
(ou des harmoniques de fréquences importantes) exige
de prendre un pas de temps trés fin. Par ailleurs le réa-
lisme impose des durées d'enregistrement assez consé-
quentes ce qui conduit & un nombre de résolutions du
systeme incompatible avec les cofits actuels du temps
ordinateur. A long terme, et si la baisse des cofits de
calcul sur ordinateurs se confirme, cette méthode
deviendra sans doute la meilleure.

— Le programme SUPERFLUSH utilise, lui, une
autre technique : 'accélérogramme est tout d'abord
analysé en séries de FOURIER pour un certain nombre
d’incréments de fréquences. Ici aussi le choix des pas
de fréquences et des fréquences de coupures haute et
basse est important. Toutefois le nombre d'inversions
de matrices & réaliser est bien inférieur a ce qui est
nécessaire dans le premier cas. Cette méthode est trés
efficace pour des calculs en élasticité pure. Par contre,
faire un calcul élastoplastique est, au sens strict, impos-
sible et on approche le calcul élastoplastique en faisant
varier le module (tangent) en fonction des déforma-
tions observées et en itérant (fig. 1). Il va de soi que ce
calcul pseudo-élastique n’est pas totalement satisfaisant
puisqu'on ne tient pas compte des variations de
module en fonction du temps (les déformations dépen-
dant du temps en dynamique). C'est cependant le
meilleur modéle dont nous disposons a I'heure actuelle
pour un colt raisonnable.

2.3. Résultats

Depuis 1981 le Dr UDAKA qui le premier a mis au
point cette technique de calcul et écrit le programme
SUPERFLUSH [10] et la Société la Terre Armée, ont
élaboré un modéle pour I'étude dynamique par élé-
ments finis des murs en terre armée suivant la seconde
méthode.

Ce modéle utilisant SUPERFLUSH [11] semble main-
tenant bien au point ainsi que la comparaison entre les
résultats de calculs et les mesures de CHIDA [4] (fig. 2
et 3) le montre.

Se pose ensuite le probléme, non spécifique a la terre
armée, du choix d'accélérogrammes représentatifs du
site [12] et de la description de l'environnement de
'ouvrage. Enfin, ces calculs étant trop colteux pour
étre appliqués au cas par cas (comme pour les centra-
les nucléaires) il convient de mettre au point une
méthode de calcul simple a partir d'un certain nombre
de cas typiques.
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Fig. 2. — Tractions dynamiques calculées (UDAKA, 1985)
et mesurées (CHIDA, 1980).

3. LES MODELES REDUITS :
UNE APPROCHE DANGEREUSE
MAIS INTERESSANTE

3.1. Présentation
Les modgles réduits ont &té utilisés trés tét (1974) pour

I'étude du comportement dynamique des murs en
Terre Armée.

Frequence (Hz)

Fig. 3. — Effet de la fréquence : valeurs calculées
(UDAKA, 1985) et mesurées (CHIDA, 1980).

Ainsi qu'il est précisé dans le rapport général [7] ot
une analyse plus approfondie de cette méthode de
recherche est présentée, le probléme du non-respect
des lois de similitudes limite sérieusement leur intérét.
Des modéles a grande échelle comme celui de CHIDA
[4; 5] sont, eux, beaucoup plus riches en enseigne-
ment.




70

3.2. Conditions aux limites

Malgré les doutes que I'on peut avoir sur leur représen-
tativité, les murs réduits présentent I'intérét de permet-
tre un calage des modéles aux éléments finis. La seule
technique possible pour extrapoler les mesures sur
modéles réduits est d’ailleurs le recours aux calculs par
éléments finis. Clest ainsi que le modéle utilisant
SUPERFLUSH présenté plus haut, a &té testé a I'aide
des résultats du mur a l'échelle 1/2 de CHIDA. La
concordance des résultats (fig. 2 et 3) est excellente.

La modélisation au niveau du maillage d'éléments finis
a été faite de fagon trés précise en particulier en ce qui
concerne le panneau rigide positionné a l'arriére du
mur & échelle réduite. Par curiosité on a, en plus de la
représentation exacte du modeéle, calculé les réponses
du massif pour diverses conditions aux limites a
I'arriére du mur (fig. 4a) :

1. Paroi flexible.

2. Paroi rigide.

3. Massif de remblai infini.

Les difféerences de comportements calculés suivant les
hypothéses (fig. 4b) montrent I'importance de la pré-
sence ou non d’une paroi rigide ou souple & l'arriére du
modeéle et apportent des doutes quant a la représentati-
vité de modéles pour lequel l'extension du remblai
représenté autour du massif armé est insuffisante par
rapport aux dimensions de celui-ci. La méme remar-
que vaut dans le sens vertical (conditions aux limites
sur le plan inférieur) bien que de fagon moins aigué
dans le cas de sollicitations principalement horizonta-
les.

La présence d'une paroi rigide semble ici favoriser
I'apparition de phénomeénes de résonances, peu amor-
tis, assortis de coefficients d’amplification (rapport
entre I'accélération en téte et a la base, a téte/a base)
importants (fig. 3) et peu réalistes. En effet tant les
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essais de propagation de vibrations (vibreur, explosif)
que les observations sur ouvrages réels conduisent a
estimer [13] que les coefficients d'amplification réels
sont compris entre 0,8 et 1,2.

De ces résultats on peut conclure que les limites des
modeles, qui technologiquement sont obligatoirement
rapprochées du mur peuvent trés largement modifier
son comportement.

T

| Calculs de Superfiush

O Rigide

5 4 Limite libre
; B © Cos intermédiaire
5
o
'g 3
- i

4 ""‘ﬁ

Bose du mur
— T

200 400 600 800 | 1000 | 1200
Traction [N)

Fig. 4b. — Influence des conditions aux limites.

4. OBSERVATIONS,
SUR OUVRAGES REELS

L’auscultation des ouvrages ayant subi des tremble-
ments de terre est essentielle car elle constitue le seul
essai possible en vraie grandeur. La probabilité d'avoir
de tels cas augmente avec le nombre d’ouvrages cons-
truits qui croit fortement chaque année. Certains cas
sont décrits dans les références [6], [14]. L'inconvé-

Condi[ions oux limites

~

Rigide

L

Limite libre Representation massif

infini ( free field)

‘ Cas réalisables I

par des modeles

Cas reéel

Fig. 4a. — Problemes liés aux modeéles réduits.
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nient de cette source d'observations, outre son carac-
tére totalement aléatoire, est qu’elle donne surtout des
renseignements qualitatifs. [l serait intéressant d’affiner
les résultats en disposant dans les massifs des instru-
ments permettant des mesures d’efforts maximum par
exemple. L'utilisation de jauges de contraintes avec
enregistreur déclenché par le séisme parait au regard
du coit actuel de ce type de matériel totalement irréa-
liste.

On pourrait par contre mettre en place des éléments du
type «fusibles» (& imaginer) dont le colit peut rester
faible.

5. OUVRAGE
DANS SON ENVIRONNEMENT

5.1. Fondations et drainage

D’une fagon générale, la terre armée, résiste bien aux
vibrations et aux sollicitations sismiques gréce a son
caractére a la fois massif et souple.

La souplesse de la terre armée et sa faculté de saccom-
moder de sols de fondations médiocres pousse les
concepteurs a utiliser cette technique sur des terrains
difficiles ; cela ne doit pas faire oublier qu'une rupture
de fondation risque d’entrainer la ruine de I'ouvrage.
Aussi 'étude des fondations doit-elle étre plus rigou-
reuse en zone sismique. En particulier, il y a lieu de
vérifier la susceptibilité de la fondation & une liquéfac-
tion, comme on doit le faire pour toutes structures. La
présence d’eau peut aussi amplifier les effets du séisme
d'ot 'importance de I'assainissement.

5.2. Stabilité de pente :
rupture circulaire

Gréace aux qualités énoncées ci-dessus la terre armée
est devenue la technique privilégiée de construction sur
des pentes instables. Dans ce cadre, la vérification de la
stabilité de 'ensemble par rupture circulaire est deve-
nue nécessaire pour nombre de projets. Certains pro-
grammes (TARUPT, TALREN) permettent de vérifier
la stabilité des pentes en tenant compte des éléments
de renforcement [15]. La prise en compte de forces de
masses verticales ou horizontales représentant les accé-
lérations maximales pour lesquelles on doit dimension-
ner 'ouvrage permet d'évaluer la sécurité vis-a-vis d'un
séisme. Dans ce type de calcul on s’attache & trouver
l'accélération maximale pour laquelle le coefficient de
sécurité vaut tout juste 1 (accélération critique), ce qui
permet de déterminer si un séisme donné peut provo-
quer des déformations et méme de les estimer par inté-
gration. Le cercle critique correspondant est générale-
ment différent du cercle critique obtenu en statique. Sa
position est importante car elle permet de déterminer
'emplacement optimal pour I'ajout éventuel d’armatu-
res et donc d’adapter la conception (position du ou des
murs sur la pente) et le dimensionnement a la séismi-
cité du terrain.

(1]

(2]

(3]

(4]
(5]

(6]

(7]

(8]

(9]

(10]

(11)

[12]

[13]

(14]

(15]
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incidence de I'anisotropie de consolidation
sur le potentiel de liquéfaction statique
application au glissement sous-marin du port de Dunkerque

influence of consolidation anisotropy on static
liquefaction potentiel
application to submarine slope failure in Dunkirk harbour

F. BLONDEAU

TERRASOL*
Bureau d’Ingénieurs - Conseils en Géotechnique

Résumeé

On présente un bref rappel des notions les plus récentes développées dans le
domaine de la liquéfaction des sables l&dches et notamment la notion de surface
critiqgue de déformation par écoulement dans |'espace p,qg,e. Lorsque, sous solli-
citation non drainée, le chemin de contraintes de |'échantillon atteint cette sur-
face, située a l'intérieur de la surface d'état limite, il se produit une trés grande
déformation associée a une forte génération de pression interstitielle, dont la
conséguence sur un ouvrage peut étre analogue a celle d'une liquéfaction.

Plus I'état de contrainte initial de consolidation est anisotrope, plus le risque est
grand d'atteindre cette surface sous une sollicitation monotone ou cyclique don-
née. En cas de sollicitation monotone, le phénoméne résultant est appelé liqué-
faction statique ou spontanée.

On présente un cas d'application d'une telle situation au quai & pondéreux ouest
(QPO) du port autonome de Dunkerque ou deux glissemnents de talus sous-
marins, par liquéfaction spontanée, se sont produits I'un en cours de dragage en
1982, I'autre un an aprés mise en service en 1984.

Abstract

A brief review of the most recent developments about liquefaction of loose sands is
given, and particularly the existence of a critical flow deformation surface in the
space p,q,e is emphasized. When the stress path of the sample reaches this sur-
face, included inside the limit state surface, under an undrained sollicitation, large
deformation occur, associated with high pore pressure development, leading to a
phenomenon similar to the liquefaction.

The more anisotropic is the initial consolidation stress state, the higher is the risk to
reach such a surface under a monotoneous or cyclic stress. When it is monoto-
neous, the resulting phenomenon is called static or spontaneous liquefaction.

We present a specific case of application at the western ore quay dock at Dunkirk
where two submarine slope failures occured due to spontaneous liquefaction, the
first one during the dredging operations in 1982, the second one, one year after
achievement in 1984.

* Tour Horizon - 52, quai de Dion-Bouton - 92806 Puteaux Cedex.
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I. INTRODUCTION

Aprés un bref rappel sur les notions récentes dévelop-
pées en matiére de liquéfaction des sables laches. On
présente un cas d’application de liquéfaction sponta-
née sous chargement monotone intéressant une pente
sous-marine de sables laches survenue dans le port
ouest de Dunkerque.

1. BREF RAPPEL SUR LA LIQUEFACTION
DES SABLES LACHES

Depuis une vingtaine d’années, les recherches menées
sur le potentiel de liquéfaction des sables ont porté,
pour la plupart, sur I'aspect cyclique des conditions de
chargement et visaient & mettre en évidence l'influence
de paramétres tels que :

— densité relative du sable;

— anisotropie de consolidation initiale ;

— niveau de contrainte cyclique de cisaillement ;

— nombre de cycles de chargement.

Plus récemment est apparue la notion de liquéfaction
spontanée sous chargement statique ou «liquéfaction
statique » pouvant survenir dans des sables laches sou-
mis & un cisaillement monotone (CASTRO, 1969;
CASAGRANDE, 1975; CASTRO, 1975; VAID et
FINN, 1979).

Ay
T 3c
1‘0_ —rr .___4%—_ = " B —
08— —— P R
OIG__ i |
|
S— .. 7
0,41 TestN® D, (%) K, T.y/03,
ad 1 o 3 338 1,0 0,095
b & 51 33,1 1,190,095
- [ 71 42,8 1,430,094
€ (%)
. i
20 30

. NOMBRE DE CYCLES

Fig. 1. — Comportement de sables laches
sous chargement cycligue,
avec ou sans anisotropie de consolidation initiale
(d'aprés VAID et CHERN, 1983).

Il s’est avéré que les phénoménes constatés au cours
d'un tel chargement sont tout a fait semblables & ceux
que I'on observe sous chargement cyclique au cours du
cycle critique provoquant la liquéfaction (VAID et
CHERN, 1982, 1983 ; SLADEN et al., 1985) et que
'anisotropie de consolidation initiale de I'échantillon
est un paramétre déterminant du potentiel de liquéfac-
tion, pouvant jouer dans un sens favorable ou défavo-
rable selon sa valeur.
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Fig. 2. — Déformation axiale et surpression
interstitielle au cours du cycle de dépassement
du rapport de contraintes critique
(d'aprés VAID et CHERN, 7952).
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Fig. 3. — Chemins de contraintes au cours d'essais cycliques sur sables liches
(d'aprés VAID et CHERN, 1982).
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La figure 1 montre en effet I'évolution des surpressions
interstitielles et de la déformation axiale de trois échan-
tillons de sable lache de densité relative variant de 33,1
442,8 % et soumis & une anisotropie de consolidation
initiale. Ki = ¢4./¢%., variant de 1 (état isotrope) &
1,48, soit 32 % de I'anisotropie provoquant la rupture
statique (® = 36,6°).

La figure 2 montre I'évolution de ces paramétres au
cours du cycle critique de 'un des échantillons.

La figure 3 montre les chemins de contraintes suivis par
ces mé&mes échantillons durant I'essai. [l apparait que :

— Dés que le rapport de contraintes principales,
Ki = 4,/0,, atteint une certaine valeur critique
(point A}, indépendante de I'état de consolidation ini-
tial Kc ainsi que du taux de cisaillement cyclique,
O4ey/ 205, les échantillons présentent un comporte-
ment fortement contractant (AB) conduisant & une
augmentation brutale de la pression interstitielle et de la
déformation axiale, caractéristique d’'un écoulement
qui n'est pas la liquéfaction stricto sensu. Dans le plan,
s = (o) + 03 /2,t = (6}, — 03/ 2, cette valeur critique
de K correspond a deux droites situées a l'intérieur du
domaine limité par les droites d’état critique du maté-
riau, appelées droites d’écoulement par VAID et
CHERN (1982) et dont SLADEN et al. (1985) ont
étendu la notion & celle de surface d'effondrement
dans I'espace p,q,e de la théorie de I'état critique.

— Immédiatement aprés, I'échantillon présente un
comportement dilatant (BC) avec faible surcroit de
déformation axiale, c’est-a-dire arrét de I'écoulement.
Le chemin de contrainte présente un point de rebrous-
sement vers la ligne de rupture.

— L'inversion du sens de chargement provoque a
nouveau un comportement fortement contractant dés
que le chemin de contrainte repasse a lintérieur du
domaine caractéristique de 'écoulement, mais sans
déformation axiale significative.

— Lorque le cisaillement redevient nul, la pression
interstitielle atteint sa valeur maximale et provoque une
liquéfaction transitoire de I'échantillon. Si le cycle de
chargement ne passe pas par la phrase de cisaillement
nul, il n'y a pas liquéfaction.

— Les cycles suivants provoquent un chemin de
contraintes stabilisé sur la ligne d'état critique avec
accumulation de déformation axiale et liquéfaction
transitoire & chaque passage sous cisaillement nul.

— Puisque les cycles de chargement se stabilisent sur
la ligne d’état critique, la valeur résiduelle atteinte par la
pression interstitielle aprés retour au déviateur initial,
rapportée a o, , décroit en fonction du rapport d’aniso-
tropie initiale Kc (fig. 1). Elle s’exprime par :

) Kc — 11 — sin®

An,, = 1- ;
e = 0 [ 2 sin® ]

En résumé, les grandes déformations des échantillons

de sables laches (Dr < 45 %) proviennent d'une part

de la phase d'écoulement générée dés que le chemin

de contraintes se situe au-deld de la surface d’effondre-

ment, lieu géométrique des pics de cisaillement, et
d’autre part des phrases de liquéfaction transitoire pro-
voquée par le passage sous cisaillement nul lors des
cycles de chargement ultérieurs.

Cela permet de comprendre pourquoi, plus I'état d’ani-
sotropie initiale est fort, c’est-a-dire plus le point repré-
sentatif de I'état de contrainte est proche de la ligne
d'écoulement, plus faible est le déviateur cyclique pro-
voquant un certain cumul de déformation axiale aprés

un nombre de cycles donné (N = 10 sur la figure 4).
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Fig. 4. — Effet d’une contrainte
de cisaillement initiale =, sur la résistance
au cisaillement cyclique d’un sable lache definie
pour différentes valeurs de /a déformation obtenue
en 10 cycles (VAID et CHERN, 1983).
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Le phénomeéne d’écoulement et la notion de surface
d’effondrement sont transposables au cas du charge-
ment monotone. La figure 5 présente la synthése de
cette notion. Dans le diagramme s/, t, la droite d’écou-
lement, lieu des pics de cisaillement et trace de l'inter-
section de la surface d'effondrement avec le plan
e = c', divise le domaine de contraintes admissibles
en deux zones distinctes, l'une stable, l'autre instable
génératrice de grandes déformations par écoulement.

Le chemin de contraintes 1-2-3 est typique d'un essai
non drainé sur sable lache. [’écoulement apparait au
pic de cisaillement 2. Toute anisotropie de contrainte
de consolidation rapprochant I'état initial de la surface
d'effondrement diminue la réserve de cisaillement

admissible avant écoulement.

On notera que, alors que VAID et CHERN ont consi-
déré que la droite d'écoulement passait par |'origine
des axes, SLADEN et al. la font passer par le point cri-
tique (steady state point), projection du point d’inter-
section de la courbe d’état critique et du plan e = ¢

correspondant a lindice des vides de I'échantillon
testé.

Fig. 5. — Théorie de la surface d’effondrement
pour les sables effondrables
(d'aprés SLADEN, 1985).

III. LA RUPTURE DU BATARDEAU
DU QUAI A PONDEREUX OUEST
AU PORT DE DUNKERQUE

Le port de Dunkerque est situé dans l'ensemble des
dép6ts deltaiques du Rhin. On y rencontre principale-
ment 30 a8 40 m de couches de sables reposant sur le
substratum de I'argile des Flandres. La construction des
nouveaux bassins se fait par dragage du sable sous
'eau aprés réalisation des quais a sec.

Deux ruptures importantes de talus sableux sous I'eau
se sont produites aprés la construction du quai & Pon-
déreux ouest (fig. 6), ruptures dont le mécanisme est
lié & la mise en liquéfaction de veines de sable lache :

1° Le 6 novembre 1982, lors du dragage qui se trou-
vait a la cote — 16, une rupture s'est amorcée sur le
talus Est du bassin. Sa durée a été de 1 h 15 et elle a
concerné 300000 m* de matériau. Le talus avait été
taille & 10/1 dans la partie haute et 2 5/1 dans la partie
basse. La rupture s'est produite aprés le dragage d'une
couche de limon de 2 m d’épaisseur située entre les
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Fig. 6. — Rupture des talus dans le bassin
du quai @ Pondereux ouest & Dunkerque.

cotes — 13 et — 15, A la suite de cette rupture, la pente
du talus inférieur a été adoucie a 7/1.

2° Dans la nuit du 19 au 20 février 1984, une
deuxiéme rupture s’est produite au fond du bassin dont
la construction était terminée depuis un an. Cette rup-
ture a mis en jeu 100000 m* de matériau et a provo-
qué la ruine d’un batardeau en palplanches sur 50 m
de longueur.

La figure 7 montre les coupes de la rupture dans le
sens principal du mouvement, N-S (7a) et dans le sens
perpendiculaire au batardeau (7b). Celui-ci s’est incliné
& 45° environ vers l'avant par suite de la suppression
de la butée et du dégagement des zones d’ancrage des
tirants,

La forme de la surface du 6.11.1982 n'a pas été repé-
rée exactement. Il v a une forte présomption pour
gu’elle se soit développée a partir de la base de la cou-
che de limon visible sur les coupes de la figure 7, située
ala cote — 15CM, soit 1 metre au-dessus du niveau de
dragage.

La surface de rupture du 19-20.02.1984 a été repérée
a posteriori par reconnaissances au pénétrometre stati-
que. Elle affecte la base de la couche de limon sur
50 métres environ en amont de l'affleurement, puis
remonte parallelement au talus sous-marin, a une
dizaine de métres de profondeur par rapport au fond
marin. On remarque sa forme trés plate sur 125 métres
de longueur.
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La stratigraphie (fig. 8), reconnue au pénétrométre sta- H8.50:CH

tique, est constituée de :

7
I
U

+8,50a —13CM Sables coquilliers propres et den- 2
ses (Dr > 60 % en moyenne), - O e
peu perméables (K<< 5.10 "%m/s). i

-13a -14,5 Limons sableux avec intercalation - | £,
de lits sableux décimétriques - "‘.CEE
(K< 10-"m/s). SABLE COQUILLE = ~-_-J-_—_-.-_- ““f“:}

-1453a -15 A la base de la couche de limons EROFRE 8
sableux, on trouve une couche de
sables laches de 40 a 50 centimeé-
tres d’épaisseur (2 < q. < 8MPa
- 20% <D, < 30%) apparem-
ment continue sur le site
puisqu’on la retrouve dans deux
forages distants de plus de 400 m,
Elle serait a I'erigine de la liquéfac-

LIMON SABLEUX

tion. SABLE LACHE .| S Sovie I6Ene
—15a —16/—18 Sables et limons graveleux SABLE LIMONEUX =
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D, < 70 %) et perméables (K ~ T =

3.107%m/s). SABLE FIN "% ﬂ;ﬁ H\“““__;:
—-16/-18 & Sable gris fin, lache (20% < D, :__1: T |
—-23/-25 < 50 %) mais relativement per- {”"" "-'-:;:_;_:i N

méable (K ~ 3.10°m/s). B i o
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La densité relative des sables a été déterminée a partir !
des corrélations de Schmertmann appliquées au péné-

trométre statique.
Fig. 8. — Profils pénétrométriques
La perméabilité a été déterminée par essais Lefranc. et stratigraphie des couches.
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Une reconnaissance fine au piézocéne, avec mesure
de surpressions interstitielles de fongage et mesure du
temps de dissipation & certains niveaux d’arrét de la
pointe piézocénique a permis de préciser la susceptibi-
lité des différents sables a la liquéfaction. La figure 9 (a
et b) montre les résultats obtenus au voisinage de la
couche de limon pour les 4 paramétres mesurés, sur
deux sites distants de 400 métres :

— Pression interstitielle : u

— effort de pointe : q,

— indice de frottement latéral FR (= q,/q.)

— temps de dissipation des surpressions interstitielles
caractérisé par T g,, délai au bout duquel 80 % des sur-
pressions sont dissipées.

Le tableau I présente les valeurs caractéristiques de ces
paramétres que résume la figure 10. Les trois points

F. BLONDEAU

relatifs a la base de la couche de limon, constituée de
sables laches, ressortent bien par la forte valeur des sur-
pressions interstitielles développées (Au/u, > 3) et le
faible temps de dissipation (80 % des surpressions dis-
sipées en moins de 10 minutes).

On note, en complément de ces résultats, que les
sables de la couche supérieure (au-dessus des limons),
bien que qualifiés de denses, ont parfois présenté des
surpressions de fongage non négligeables. Cela est &
rapprocher de leur faible perméabilité et de leur com-
portement fragile aprés rupture, décelé au pressiome-
tre autoforeur. La résistance de pointe au pénétrome-
tre pourrait étre due plus & une cimentation fragile qu’a
une densité relative réellement forte. lls seraient alors
sensibles & un phénomeéne de rupture en grande masse
dés lors que celle-ci est générée en partie aval de talus.
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Fig. 9. — Stratigraphie de /a couche de limons sableux déduite du piézocéne.
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A linverse, les sables sous-jacents & la couche de
limon, relativement perméables, n’ont pas développé
de supression de foncage, bien que qualifiés de laches.
Ils sont, de ce fait, moins liquéfiables que ne le laisserait
penser la seule considération de la densité relative.

Tableau 1.

Sol Au (MPa) |Au/ug Tgg (mind |q¢ (MPa)
1 Sable limoneux 0,25 1.25 10 <
2 Limon 0,80 4,00 = 600 < 2
3 Sable lache 0,90 450 5 2a8
4 Sable lache 0,70 3,50 0,5 248
5 Sable lache 0,65 3.25 0.5 238
6 Sable lache 0,21 0,10 10 > 30

Principaux paramétres mesurés au piézocone
au voisinage de la zone de rupture.

Les caractéristiques mécaniques classiques de ces
matériaux sont excellentes puisque I'on a déterminé :

0 @ moyen =39° Cu=45kPa
0 @ moyen = 40°

limons: ¢ =
sables: ¢ =
De ce fait, les calculs de stabilité conduisent a des coef-
ficients de sécurité excluant toute explication du sinistre
par une rupture statique classique (F > 1,6 pour le
batardeau ; F > 5 pour les talus sous-marins).

Par ailleurs, aucun mouvement particulier de l'eau
dans le bassin n'a été noté avant la rupture qui s'est
produite lors d’'une grande marée forte mais pas excep-
tionnelle (coefficient 110).

A Au
54 _LT.;;-
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D, <40
4] 18ches =1 5
a Sables
:5 limoneux Limons
31 Argiles
2-
Sable moyennement
dense e
I-
40 < b <70
Ge Tgolmin)
. | 10 100 1000
Sables denses
-H D>70

Fig. 10. — Parametres de génération et dissipation des
pressions interstitielles au voisinage de la zone de rupture.

La seule explication plausible est celle d'une liquéfac-
tion statique, spontanée, provoquée par un choc loca-
lisé au voisinage de la base de la couche de limons.

Des essais triaxiaux consolidés non drainés pratiqués
sur des sables de granulomérie et de densité relative
comparables (Port de Nice) avaient conduit au dia-
gramme de H.B. SEED présenté figure 11, dans
lequel :

7, =  contrainte de cisaillement initiale s’exergant
en fin de consolidation sur le plan de rupture,
potentiel, de I'échantillon (incling a /4 +@®/2
sur I'horizontale).

g, = contrainte normale initiale s'exercant sur ce
méme plan.
T = contrainte de cisaillement s'exercant sur ce

plan au moment du début de I'écoulement
(pic du déviateur).
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Fig. 11. — Incidence de I'anisotropie de consolidation
initiale sur la réserve de cisaillement avant écoulement.

Dans ce diagramme, le point représentatif a 'état de
contrainte initiale in situ au voisinage du talus est indi-
qué ainsi que 'effet du marnage dii a la marée et a une
houle de 1 m d’amplitude en surface, soit 0,50 m
d’'amplitude & la base des limons. On a ainsi :

7,/0, = 0,34 + 0,016

Dans le cas présent, compte tenu de la valeur de
7,/ d,, 'incidence des mouvements d'eau dans le bas-
sin est négligeable vis-a-vis de la liquéfaction. Elle ne
l'aurait pas été pour un talus deux fois plus raide par
exemple.

Par contre, une variation de 20 % de ce taux de cisail-
lement, 'amenant & une valeur proche de :

7,/0, = 0,40

est tout a fait envisageable sous l'effet d'un effondre-
ment local du talus sous-marin a l'affleurement du
limon. Elle suffit & provoquer la liquéfaction sponta-
née.

Un tel effondrement a pu se produire dans une zone
d’érosion significative, observée au cours des mois qui




80

ont précédé la rupture, érosion qui avait fait reculer
I'affleurement du limon d'une vingtaine de métres sur
50 métres de longueur. Cette zone d’érosion est située
au pied de la zone liquéfiée (figure 6).

CONCLUSION

De nombreux cas de rupture de talus sous-marins ont
pu étre expliqués par un phénomeéne de liquéfaction
spontanée provoquée par une variation de taux de
cisaillement brutale, plus ou moins forte, s'exercant sur
une formation de sables laches liquéfiables. Plus I'ani-
sotropie de consolidation initiale est forte, plus la
réserve de cisaillement avant liquéfaction est faible.

Une variation brusque du plan d'eau de quelques
meétres peut, par exemple, suffir & provoquer la liqué-
faction spontanée d'un talus suffisamment raide de
sable lache. Dans le cas particulier du Port de Dunker-
que, ol les talus étaient doux (1/10), cette cause a été
écartée. L'origine du glissement sous-marin qui a
emporté 100000 m?* dans la nuit du 19 au 20 féyrier
1984 est plus vraisemblablement un glissement trés
localisé dans une couche de limon de 2 métres d’épais-
seur reposant sur une couche décimétrique de sables
laches dont I'affleurement avait été largement entamé
par érosion sous-marine lors des mois précédant la
rupture.

F.BLONDEAU
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