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La Revue francaise de géotechnique est une publication scientifique trimestrielle parrainée par
les Comités francais de mécanique des sols, de mécanique des roches, et de géologie de
I'ingénieur, qui publie des articles et des notes techniques relevant de ces domaines. Des
discussions sur les travaux publiés dans la revue sont également les bienvenues.

La Revue frangaise de géotechnique se consacre a I'étude pluridisciplinaire des interactions entre
l'activité humaine et le terrain naturel. Elle est donc particulierement concernée par tout ce qui
se rapporte a l'intégration de 'homme dans son environnement, dans une perspective de
développement durable, ce qui inclut la prise en compte des risques naturels et anthropiques,
ainsi que la fiabilité, la sécurité et la durabilité des ouvrages. Le terrain naturel intervient dans
de nombreuses constructions, soit parce qu’il les porte (fondations), les constitue (remblais
routiers, barrages, barriéres étanches de confinement de déchets, souténements) ou les contient
(ouvrages souterrains, tunnels) ; on y extrait également de nombreuses ressources pour la
production d’énergie et de matériaux et on y stocke des déchets divers.

Les terrains naturels sont des milieux complexes, spécifiques et de caractéristiques variables
dans I'espace et dans le temps, composés de solides et de fluides qui y circulent ou les
imprégnent. L'identification de leurs propriétés, en termes de comportement mécanique et
hydraulique, est colteuse, et donc nécessairement incompléte et incertaine. Les problémes
posés sont variés, et leur résolution engage la responsabilité de 'ingénieur. On peut citer en
particulier : la conception, la construction et la maintenance d’ouvrages bdtis sur, dans ou avec
le terrain, dans des sites urbains ou extra-urbains ; la stabilité de sites naturels ou construits ;
I'étude de la circulation et de la qualité de l'eau souterraine ; I'exploitation des ressources
naturelles...

Les instructions aux auteurs sont publiées dans chaque numéro, disponibles sur demande, et
accessibles sur le site Internet des trois comités (www.geotechnique.org).
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A. GUILLOUX

Terrasol
42-52, quai de la Rapée
75583 Paris Cedex 12

L’'intéret des calculs
éléments finis tridimensionnels
dans les projets géotechniques

B

esume

Larticle a pour objet de présenter un avis sur l'intérét
des calculs éléments finis tridimensionnels dans les
projets géotechniques. Aprés une revue des avantages,
évidents, de ce type de modélisation, mais aussi de ses
limites, il présente un certain nombre de cas réels ou la
méthode a été utilisée, et qui illustrent a la fois ses atouts
et ses faiblesses. Il conclut sur certains cas ol ce type

de modélisations 3D peut étre considéré comme d'un
usage courant, ne posant pas de difficultés majeures,

du fait de la relative simplicité du projet, mais avec un
caractére tridimensionnel trés marqué. En revanche
dans certains projets, souvent plus extrémes en raison
de la complexité de 'ouvrage, la modélisation 3D peut
effectivement apporter des réponses a des problémes
auxquels il est impossible de répondre simplement, mais
au prix d’efforts importants et souvent d’hypotheses
simplificatrices, qui doivent inciter a la prudence quant a
I’exploitation des résultats. Bien souvent des approches
multiples, plus ou moins simplifiées, restent nécessaires
en complément pour valider les modélisations
complexes, et bien évaluer les mécanismes essentiels du
comportement de I'ouvrage.

Mots-clés : géotechnique, modélisation numérique,
éléments finis, tridimensionnels, lois de comportement,
interaction sol-structure.

The interest of finite elements
method tridimensional calculations
in geotechnical design

Abstra_ct

The paper aims to present an evaluation of the interest of 3D
FEM calculations in geotechnical design. It reviews the obvious
advantages of the method, but also some of its limitations. Then
it shows some real case histories which show its potential but
also its weaknesses. The conclusion is that in some case with
simple but truly 3D geometry calculation can be considered as
a standard way of design without any major difficulties. But

in very complex and « extreme » projects 3D calculations can
help answer to very difficult questions, almost impossible to
solve with simple methods, but with a very large amount of
efforts and some simplifying hypothesis which must lead the
engineer to be very careful when analyzing the results. Multiples
approaches, including more or less simplified ones, are still
necessary in order to validate the 3D models and to understand
the fundamentals of the behavior.

Key words: geotechnics, numerical modeling, finite elements,
tridimensional, constitutive laws, sol-structure interaction.
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Introduction

1l est courant d’entendre dire que la modélisation
numérique en géotechnique et, en particulier, la pra-
tique des calculs aux éléments finis tendent a se bana-
liser. C’est déja devenu pratiquement le cas pour les
calculs bidimensionnels, mais les modélisations tridi-
mensionnelles restent encore peu fréquentes dans les
projets. Le but ce cet article est de discuter de l'intérét
des calculs éléments finis 3D dans les projets géotech-
niques.

Avant de poser, en 2012, la question de l'intérét des
calculs éléments finis tridimensionnels, il est utile de
faire un petit retour en arriére, et de voir quelles ont
été les évolutions récentes. Et tout d’abord rappelons
ce qu'avaient écrit Magan et al. (1998) en introduction
des Journées d’études sur la pratique des calculs tridi-
mensionnels en géotechnique :

« ... application de méthodes de calcul complexes
nécessite plus de parametres que ceux que 1'on a déter-
minés au cours du Xx° siecle... et, dans beaucoup de cas,
le calcul tridimensionnel se retrouve tellement simplifié
qu’il ne fait guére plus que le calcul bidimensionnel ou
"application d’abaques... Lavenir du calcul tridimen-
sionnel dépend pour beaucoup des évolutions :

—du contenu des reconnaissances ;
- des types d’essais qu’il sera possible de réaliser;

— de la représentativité des résultats de ces essais par

rapport au comportement des terrains naturels ;

— de la description détaillée du déroulement des tra-
vaux de construction... ».

Avant d’évoquer la « validation de toutes les
méthodes de calcul par rapport au comportement
réel » et de conclure qu’« un tel travail demandera de
cing a dix années »...

Plus probablement le calcul tridimensionnel restera
réservé a la recherche et aux études d’ouvrages com-
plexes et importants...

1l est donc temps, quatorze années plus tard, de voir
comment les choses ont évolué, et comment la profes-
sion a su mettre a profit les différents outils devenus
maintenant plus facilement accessibles.

L 9]
Quelques considérations générales

Il convient d’abord de s’interroger sur la question
elle-méme : pourquoi mettre en cause l'intérét des
calculs tridimensionnels ? En effet, il apparait évident
qu'un certain nombre d’ouvrages releve manifeste-
ment de problemes tridimensionnels, tels que :

— le cas élémentaire d’un pieu chargé horizontalement,
qui en est une parfaite illustration élémentaire (Fig. 1) ;
—les cas de géologies trés hétérogénes ;

- les ouvrages dont la géométrie ne peut pas se résu-
mer 4 un coupe transversale unique, voire a plusieurs

coupes (barrage-votte ; cf. Fig. 2 ; intersections de tun-
nels, etc.);

- les cas d’ouvrages apportant des chargements et
ayant des raideurs trés hétérogénes, telles que par
exemple les tours de grande hauteur avec noyau cen-
tral (Fig. 3);
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—les fondations isolées sur versant ;

- les écoulements hydrauliques & partir ou vers des
zones localisées, tels que des ouvrages-siphon ponc-
tuels sous des tranchées couvertes recoupant la nappe
phréatique ;

—le comportement des fronts de taille de tunnels ;

— les mécanismes d’interaction sol-structure entre élé-
ments de renforcement linéaires (clous, inclusions,
etc.) et le sol...

¢ Cas d’un pieu chargé horizontalement.
Case of a horizontally loaded pile.

Exemple de modele 3D d’un barrage-vofite
et sa fondation.

Example of a 3D model for a vault dam and its
foundations.

Mais il y a également un certain nombre de rai-

sons pour lesquelles ce type de modélisations 3D n’est
pas encore aussi fréquent dans la pratique que ce que
pourrait suggérer I'énumération précédente des nom-
breux cas relevant de modeéles 3D. Ces raisons sont
pour I'essentiel liées a la modélisation elle-méme du
projet :
- la construction du modele numérique peut étre par-
fois trés lourde, surtout lorsqu’on souhaite modéliser
a la fois des sols et des éléments structurels (ouvrages,
renforcements, fondations profondes...), et prendre en
compte des conditions d’interface ;

— pour un projet complexe, le nombre de phases de
calculs peut étre tres élevé (plusieurs dizaines), ce qui
multiplie les risques d’erreurs, et rend toute modifica-
tion de projet trés difficile a gérer ;

- pour les mémes raisons 'exploitation des résultats
devient vite complexe, rendant plus délicate la valida-
tion du modele ;



‘me 3 Exemple de modéle d’une tour complexe avec noyau central.

Example of a complex high rise tower model with central core.

—enfin, avec de tels modéles lourds, on ne peut pas faci-
lement utiliser des lois de comportement des sols un
peu élaborées : il faut souvent faire un choix entre soit
un modele détaillé en ce qui concerne la géométrie des
horizons de sols et des ouvrages mais avec des lois de
comportement « simples » de type élasticité ou élasto-
plastique en élasticité linéaire et critere de Mohr-Cou-
lomb, soit un modéle simplifié par rapport a la réalité
mais avec des lois de comportement plus complexes.

C’est pourquoi on cherche souvent a simplifier des
problémes 3D, par des modélisations axisymétriques, si
la géométrie du probléme le permet, ou en « croisant »
des calculs 2D dans différentes directions, ou encore
par des approches spécifiques telles que la méthode
convergence — confinement dans les calculs de tunnels
consistant en fait a introduire un « chargement fictif »
tenant compte des phénomeénes tridimensionnels qui se
produisent au voisinage du front de taille.

Mais bien str de telles simplifications ne permettent
pas toujours de répondre a la question posée et, en
outre, il est souvent difficile d’apprécier 'impact des
simplifications considérées sur les résultats obtenus.

Nous nous proposons d’illustrer ces apports et ces
limites des calculs 3D par quelques exemples concrets
de projets variés en terme de complexité des ouvrages
ou de la géologie.

L 3]
Exemples de projets géotechniques

Plates-formes de tramway

Les spécificités pour la modélisation de plates-
formes de tramway résident dans le caractére ponc-
tuel des charges appliquées modélisant le passage
des véhicules, dans un « probléme géométriquement
simple » avec le plus souvent deux couches hori-
zontales de chaussée « béton », mais avec des joints
(Fig. 4). Lobjectif d’un calcul élaboré est d’optimiser le
dimensionnement, sachant que sur de grands linéaires,
le gain de quelques centimétres sur I'épaisseur des
chaussées peut étre une source d’économie important.

Dans un tel cas, le calcul 3D permet de vérifier
que les tassements sont assez uniformes dans la zone
chargée, mais surtout de déterminer les contraintes
de traction a la base de chaque sous-couche, en tenant
compte de la présence du joint, que 'on peut compa-
rer a la résistance en traction admissible du matériau,
permettant ainsi d’ajuster les épaisseurs de couches
(Fig. 5).

Jotat ses

~ Plate-forme de tramway.
Tramway Platform.

)
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Tassements

Contraintes de traction 3 la base
de chaque sous-couche

3
W

¢
. me.s Résultats sur le modele de plate-forme de tramway.
Results on the tramway platform model.

Excavation de faible longueur par rapport
a sa largeur

Une question qui se pose dans le cas d’une excava-
tion de longueur limitée par rapport a sa largeur est
celui de I"évaluation des soulévements en fond d’exca-
vation et en particulier des « effets de bords » du fait
de la faible longueur. C’est clairement un cas ou un
modele 2D ne peut répondre a la question, puisqu’il
suppose implicitement une longueur d’excavation
infinie.

L'exemple illustrant ce sujet concerne l'extension
d’une station existante de métro de Toulouse, faisant
55 m de longueur et que 1'on souhaite allonger a 70 m,
soit une extension de 15 m, et de son incidence sur
le tunnel existant que la nouvelle excavation va venir
dégager (Le Bissonnais et Bretelle, 2002).

En pratique, et pour bien identifier les mécanismes,
nous avons conduit trois modeéles de calcul, un modéle
2D représentant le cas extréme d’une station de trés
grande longueur, et deux modéles 3D, I'un dans la
situation actuelle avec la station de 55 m et l'autre
apres extension de 15 m (Fig. 6). En outre nous avons

utilisé deux lois de comportement : une loi élastique
linéaire avec plasticité selon le critére de Mohr-Cou-
lomb, et une loi non linéaire avec le modele Hardening
Soil (élasticité non linéaire et écrouissage) en considé-
rant pour cette loi un module E_ . = 1.1 E, . (B, étant
le module utilisé dans le modéle Mohr-Coulomb) et un

A T — EL
module en déchargement E = 3*E_ .

Les résultats, représentés sur la figure 7, montrent
que :

- l'effet géométrique 3D divise par 4 les soulévements
entre un modeéle 2D et le modeéle 3D « réel » avec exten-
sion de 15 m, confirmant ainsi le réle majeur des effets
de bord ;

~ I’effet d’une loi de comportement de type Hardening
Soil, modélisant mieux les comportements en déchar-
gement, réduit aussi par 4 les soulévements entre un
modele linéaire et un modéle non linéaire.

Au final, il apparalt qu'une « bonne modélisation »,
incluant a la fois les effets géométriques et un compor-
tement réaliste en déchargement, réduit par un fac-
teur 17 le soulevement, qui passe de 50 mm pour le
modele 2D le plus simple & 3 mm pour le modéle 3D
conforme a la géométrie réelle et avec une loi de com-
portement des sols plus pertinente !

Caleul 2D {L =} Caleul 3D station existante Caleul 3D extension
{L=5m) {L=55+15m)
i mes Modeles d’excavation.

Models for an excavation.
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#  Cas d’une excavation : effet du type de
modele et de la loi de comportement sur le
soulevement du fond.

Case of an excavation : effect of the type of
model and constitutive law on the heave of the
excavation bottom.

Grande tour a La Défense

Le cas des grandes tours est un autre exemple ol
la modélisation 3D peut apporter des réponses utiles
pour la conception dun projet, lorsqu’on cumule des
hétérogénéités de structure et de géologie.

Le cas de la tour Phare & La Défense (Guilloux,
2010), haute de 300 m illustre bien cette situation,
avec un ouvrage a noyau central trés rigide et des
voiles facades supportant les planchers plus 1égers et
« souples », et également des appuis extérieurs ponc-
tuels mais fortement chargés, le tout, bien slr, dans un
souci de compatibilité des déformations. La tour est
fondée sur un radier général, apportant une contrainte
moyenne de 1 MPa et reposant sur la couche raide de
calcaire grossier, surmontant elle-méme des horizons
plus compressibles d’argiles plastiques.

La question posée était essentiellement de savoir si
« I'effet dalle » de I'horizon de calcaire grossier permet-
tait de répartir suffisamment les charges en profon-
deur pour conduire a des tassements relativement uni-
formes, et quel était I'incidence de ces tassements sur
les constructions voisines existantes (batiment, voies
ferrées, ouvrages...).

La géométrie du modeéle 3D a été détaillée au
niveau de la structure pour éviter des simplifications
excessives de type fondation souple ou au contraire
infiniment rigide (Fig. 8). En revanche la modélisa-
tion du comportement du sol a été faite avec des lois
« simples » et notamment un comportement linéaire
en phase élastique, mais en faisant varier le module
au cours des étapes de calcul modélisant les phases de
construction successives (déchargement lors de I'ex-
cavation, court terme, long terme...), et un critere de

e o - $680m | 000 L7
RN e
T, o
S

. mes Modélisation de la tour Phare a La Défense.
Model of the « Phare tower » in La Défense
(Paris).

plasticité de Mohr-Coulomb, intervenant peu en pra-
tique, le comportement global restant principalement
dans le domaine élastique.

Les résultats ont montré que, malgré des
contraintes tres variables sous les fondations, entre
0,4 et 3 MPa, le tassement global avait bien la forme
dune cuvette, légérement excentrée du coté du noyau
central, plus chargé, mais sans distorsions majeures
(Fig. 9). De méme ces calculs ont permis d’évaluer les
tassements attendus sur les avoisinants, et également
de définir une « carte des raideurs » & introduire dans
les modeles de structures, et qui se sont avérés tres
fortement variables selon la position : en moyenne de
I'ordre de 3 MN/m?® pour les zones les « moins char-
gées » du radier a plus de 10 MN/m?3 pour les zones les
plus chargées et notamment les appuis ponctuels.

Tour Phare : contours d’iso-tassements.
Phare tower : contour of ecual settlements.

Voies ferrées sur cavités karstiques

Afrique du Sud

Cet autre exemple représente un cas un peu
extréme, puisqu’il s’agit de dimensionner des struc-
tures en béton précontraint de 180 m de longueur
permettant le franchissement de fontis de 15 m de
diametre (valeur de calcul retenue suite a une analyse
statistique) d’une voie ferrée sur le projet Gautrain en
Afrique du Sud (Bergere et al., 2008 ; Bounatirou et al.,
2009).

La question était double : quel est le comportement
en déformation d’une telle structure « pontant » un
vide de 15 m, ou plus précisément comment prendre
en compte les effets de bords dans le calcul structu-
rel (réduction des raideurs des appuis), mais surtout
que se passe-t-il lorsque la poutre en U repose sur un
remblai de hauteur pouvant atteindre une dizaine de
metres lorsque le fontis de 15 m débouche a la base du
remblai ? Quel est 'effet d’épanouissement de la cavité
dans le remblai, en fonction des ses caractéristiques
propres ?

Apres avoir mis au point une procédure numérique
spécifique permettant d’éliminer les éléments « tom-
bant dans la cavité » les calculs ont permis de mieux
comprendre les mécanismes de décollement entre la
poutre et son sol support (Fig. 10), et les effets d’en-
tonnoir dans le remblai, pour une cavité cylindrique
placée a différentes distances de l'axe de la structure
linéaire, et en zone courante de poutre ou au droit d'un
joint (Fig. 11).

/
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Decollementy]
Poutre Femblaif]

Modélisation d’une poutre reposant sur un remblai au-dessus d’une cavité.

Model of a beam resting on an embankment over a cavity.

Les résultats ont ainsi, grace a des études paramé-
triques, fourni des éléments permettant de trouver le
compromis entre des solutions de traitement aux liants
hydrauliques du remblai, ou de renforcement de ce
remblai par géogrilles destinées a limiter 1'effet enton-
noir, et un surdimensionnement de la structure pour
franchir une bréche de 15 m a la base du remblai, mais
pouvant atteindre 20 a 25 m sous la poutre. s ont éga-
lement fourni des éléments de raideur pour le dimen-
sionnement de la structure.

_ Modeélisation de l'effet-entonnoir dans le
remblai au-dessus de la cavité.
Modelisation of the funnel effect in the
embankment above the cavity.

Grande excavation a Monaco

L'exemple de la tour Odéon a Monaco est égale-
ment un cas extréme, puisqu’il s’agit d’une excavation
de 70 m de profondeur, constituée de parois berlinoises
et parois moulées superposées, ancrées par tirants
précontraints pour la partie haute, et soutenues par
les planchers des sous-sols pour la partie basse, avec
une méthode de construction Up & Down (Fig. 12).
I’ensemble est situé sur un versant a forte pente, au
milieu de constructions existantes dont les déforma-
tions devaient étre strictement controlées.

Il a fallu batir un modéle incluant plus de 500 tirants,
pieux et micropieux, et comportant au final 695 000 élé-
ments avec 57 phases de calcul | L'ensemble a nécessité
plusieurs mois de travail, mais les résultats ont permis
d’estimer que les tassements et déplacement horizon-
taux des avoisinants ne dépassaient pas 5 a 10 mm, et
plus généralement de fournir des valeurs de référence
pour 'application de la méthode observationnelle mise
en ceuvre sur ce chantier.

Elle a aussi permis de quantifier les effets de cette
excavation de faible largeur au sein d’un versant raide,
d’une part par effets de votte contournant I’excavation
et venant « surcharger » les « culées de ce barrage-
volte » , mais aussi vis-a-vis de la stabilité générale du
versant en cours et apres construction (par une pro-
cédure de type ¢ — @ réduction), impossible a analyser
correctement dans des analyses classiques bidimen-
sionnelles.

o i

e

. Tour Odéon a Monaco : vue générale du modele et vue des éléments structuraux.

Odeon tower in Monaco : general view of the model and view of the structural elements.
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Batiment complexe :
la Fondation Louis Vuitton pour la Création

Le dernier exemple présenté est celui de la Fon-
dation Louis Vuitton pour la Création, en cours de
construction au jardin d’Acclimatation a Paris (Beaus-
sier et al., 2011} ; c’est un batiment prestigieux, congu
par 'architecte Franck Gehry. Il est construit a l'inté-
rieur d’une excavation réalisée en parois moulées, et
est fondé sur un radier de 2,6 m d’épaisseur et 40 m de
largeur environ ; la géométrie de l'ouvrage est com-
plexe (Fig. 13), avec des descentes de charges forte-
ment dissymétriques et une structure tres sensible
aux mouvements différentiels ; en outre il fonctionne
« en déchargement » (poids des terrains excavés en
moyenne supérieur aux charges apportées) dans un
contexte géologique présentant en profondeur des
couches argileuses au comportement différé marqué.

© Emanuele SCORCELLETTE - Fondation Louls Vuitton pour I3 greation

Fondation Louis Vuitton pour la Culture :
vue de l'ouvrage.
View of the « Fondation Louis Vuitton pour la
Culture » museum.

Il a fait 'objet de deux approches complémentaires :

— au stade du projet, une modélisation 3D privilégiant
I"analyse de l'interaction sol-structure par le biais
d’un modele éléments finis 3D détaillé sur la structure
{(notamment du radier et des voiles d’infrastructures)
(Fig. 14), dont la lourdeur a conduit a utiliser des lois
de comportement simples (élasticité linéaire, critere de
plasticité de Mohr-Coulomb), avec bien str un choix
approprié de parameétres de calculs et des analyses
complémentaires sur la consolidation ;

.~ Vue du modeéle de Fondation Louis Vuitton
pour la Cuiture.
View of the model for the « Fondation Louis
Vuitton pour la Culture ».

- au stade de 'exécution, a I'aide de plusieurs modéli-
sations 2D, donc avec une modélisation simplifiée de la
structure et des charges appliquées, mais permettant
d’utiliser des lois plus évoluées de comportement des
sols, prenant en compte 1’écrouissage et les phéno-
meénes de consolidation, et de réaliser des études para-
métriques sur les variations probables des parametres
géotechniques.

En outre les parametres géotechniques utilisés
pour les calculs 2D ont pu étre calés sur les essais géo-
technicues réalisés lors des reconnaissances de projet,
mais aussi grace a une rétro-analyse des mouvements
enregistrés sur chantier lors des phases d’excavation.

Les calculs 3D ont montré que, grace a la forte
épaisseur du radier, les contraintes sous le radier
étaient relativement uniformes, ce qui a permis de vali-
der le principe d'une approche bidimensionnelle.

Dans l'ensemble les résultats des deux approches
sont comparables et cohérentes avec le comportement
réel mis en évidence par les auscultations. ['avan-
cement du chantier a permis de faire une comparai-
son plus précise entre les souléevements de fond de
fouille calculés par les deux modeles et ceux mesu-
rés sur chantier sur une période de trois mois entre la
fin d’excavation et le coulage du radier. Le modele 3D
prévoyait un soulevement de 1,3 mm/mois, le modele
2D de 0,7 mm/mois, et la réalité montre en moyenne
1 mm/mois.

La figure 15 montre que, apres coulage du radier,
les deux modélisations conduisent & des cuvettes de
tassements de formes comparables, mais avec 14 mm
de tassement maximal dans le calcul 3D contre 10 mm
dans les calculs 2D. Et la réalité est tres proche des
calculs 2D.

Pozine pue soppord Wi cantes du radier m)

" meiss Tassements enfin de bétonnage du radier.
Settlements at the end of the raft concreting
phase.

Dans ces deux phases, I'hypothése de déformation
plane est justifiée puisque les chargements sont uni-
formes, et les différences entre modeles ne sont dues
qu’au choix de lois de comportement différentes et des
parametres associés.

C’est lors de phases suivantes que ces différences
seront plus importantes, du fait des dissymétries de
chargement, comme l'illustre la figure 16, ot l'on voit
que le modeéle 2D conduit & des tassements trés uni-
formes sur toute la largeur du radier, tandis que le
calcul 3D montre une dissymétrie assez marquée entre
les cbtés les plus chargés et les plus légers, avec des
différences de tassements de 6 mm a court terme, et
9 mm a long terme.
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.. Tassements calculés en fin de construction.
Calculated settlements at the end of construction.

Ce cas illustre bien la complémentarité des deux
modeles, le modéle 3D permettant de valider les
simplifications a introduire dans des calculs 2D, les-
quels semblent étre plus proches de la réalité en ce
qui concerne 'amplitude des tassements, mais « gom-
mer » un peu trop fortement 'effet des charges non
uniformes.

| 4]
Synthese et conclusions

Comme souvent dans ce genre de problématique,
il n’y a pas de réponse dogmatique. Les modélisations
tridimensionnelles, qui sont devenues assez facilement
« accessibles » méme en dehors des organismes de
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Risques associes a 1'utilisation
de la méthode des éléments
finis pour la geotechnique
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R

esume

La méthode des éléments finis a considérablement
évolué au cours des vingt derniéres années pour devenir
aujourd’hui un outil essentiel pour le dimensionnement
et ’analyse en ingénierie géotechnique. Pourtant,
Fexactitude et la pertinence des calculs en éléments finis
dépendent principalement de la capacité de l'utilisateur
a parfaitement comprendre et maitriser les possibilités
et les limitations des méthodes et modéles employés. Cet
article a pour but de dresser un inventaire des limitations
et des principaux risques associés a 'utilisation de

cet outil numérique particulier afin d’en accroitre la
connaissance et d’améliorer la qualité des résultats
fournis.

Mots-clés : analyse éléments finis, risques, limitations,
exactitude, modélisation numérique.

Risks related to geotechnical
finite element analysis

Abstrac_t

The finite element method has evolved as an essential tool in
geotechnical engineering, analysis and design over the last

20 years. However, the accuracy and therefore the relevance
of finite element calculations mostly depends on the ability

of the user to clearly understand and properly deal with the
possibilities and limitations of the various models and methods
being used. This publication intends to create awareness for
those risks with the purpose to increase the knowledge of the
limitations and to improve the quality of the results.

Key words: finite element analysis, risks, accuracy, limitations,
numerical modeling.
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1]
Introduction

Since the early nineties of the previous century, the
finite element method has evolved as an essential tool
in geotechnical engineering, analysis and design. The
advantages of the method over conventional design
methods are quite clear. The finite element method can
deal with different types of design issues: settlements,
deformations, stability, structural forces, but also issues
related to groundwater flow or temperature. Geome-
tries and construction stages can be modelled realis-
tically and there is no pre-assumption of a particular
mechanism.

In comparison with conventional analysis, the finite
element method requires more data to be specified,
but user-friendly software packages exist that enable a
relatively fast modelling procedure. Despite the user-
friendliness, there are some traps and pitfalls related
with the limitations of the numerical methods and the
models being used. These limitations are not always
recognized; neither by the often young project engi-
neers who operate the software, nor by their managers
who control their work. This may lead to risks related
to the use of the finite element method for geotechnical
analysis and design. This publication intends to create
awareness for those risks with the purpose to increase
the knowledge of the limitations and to improve the
quality of results.

With the increasing computer power it is now fea-
sible to perform fully three-dimensional (3D) finite
element calculations for complex situations, but most
calculations are still two-dimensional (2D). The more
finite elements are used, the more accurate the results
might be in principle, but the more time is required to
perform the calculations. Setting up a finite element
model requires decisions about the type of analysis
to be used, the detail and extend of the geometries to
be included in the model, the position of the model
boundaries, the soil constitutive models to be used,
the fineness of the finite element mesh, the genera-
tion of initial conditions, the definition of construction
stages, the types of calculations to be used and finally
the interpretation and translation of the results into
geotechnical design aspects. Each of the decisions
that are made requires knowledge about the possibi-
lities and limitations of the corresponding modelling
features. This publication describes a number of such
limitations, mostly related to the mechanical behaviour
of soil structures (deformation and stability). Thereby,
the publication is structured according to the various
modelling categories as described above. In the end a
visual checklist is proposed as an efficient method to
check finite element modelling issues. The publication
ends with the major conclusions and a reference list
for further reading.

L 2]
Geometric modelling

The first decision that needs to be made to set up
a finite element model is the type of analysis to be
used. Distinction is made between a 2D plane strain
model, a 2D axi-symmetric model or a 3D model. The
position of the boundaries is also part of the deci-
sion process. In the case the situation is symmetric,

N1
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it may be decided to model only one symmetric half,
while appropriate boundary conditions are used
reflecting the symmetry. Other boundaries should be
sufficiently far away such that the boundary condi-
tions do not influence the results. Also decisions need
to be made about the modelling of structures; using
volume elements or using special structural elements.
When structures are being modelled, soil-structure
interaction also needs to be properly accounted for,
and special interface elements or contact elements
can be used for this purpose. In the following some
traps and pitfalls related to the type of analysis, the
selection of model boundaries and special elements
are described.

Type of analysis

A plane strain model is a two-dimensional model
in which the strain perpendicular to the modelling
plane is zero. Note that the stress is generally non-
zero and it can change as a result of loading. Typical
situations that could be modelled with a plane strain
model involve structures where one dimension is long
compared to the other dimensions, such as embank-
ments, slopes, strip foundations, retained excavations
and tunnels. However, when the conditions change
along the long direction, it should be considered
whether a plane strain model is still appropriate
or whether a 3D model should be used (Fig. 1). In
case a plane strain model us used anyway, it should
be considered whether the results are optimistic or
conservative.

An axi-symmetric model is a two-dimensional
model which is symmetric around its central axis.
Deformations and stresses perpendicular to the axis
of symmetry apply to any radial direction. Typical
situations that could be modelled with an axi-sym-
metric model involve structures that are circular,
such as circular footings, piles, oil tank foundations
and suction caissons. However, as soon as the situa-
tion involves conditions perpendicular to the central
axis which are not radial, it should be considered
whether an axi-symmetric model is still appropri-
ate or whether a 3D model should be used (Fig. 2).
In case an axi-symmetric model is used anyway, it
should be considered whether the results are opti-
mistic or conservative.




e

Gravity

2 Non axi-symmetric situation examples.

In the case a situation is neither plane strain nor
axi-symmetric, it should be considered whether a 3D
model is really required. Although 3D calculations are
quite feasible nowadays, they are more complex and
time-consuming than 2D calculations. Moreover, 3D
finite element meshes are generally coarser than 2D
meshes due to their relatively high computational cost
which could possibly lead to less accurate results.

Another interesting case is the modelling of struc-
tures involving one or more rows of piles, such as pile
foundations or quay walls. When using a plane strain
model, the piles could be modelled by means of beam
elements (Fig. 3). However, it should be noticed that
the beam elements in a plane strain model actually rep-
resent plates in the out-of-plane direction. Especially
when the piles are subjected to lateral loading or lat-
eral soil movement, this way of modelling may become
highly unrealistic. In reality, lateral soil movement can
be different than the lateral pile movement, but a plane
strain model cannot cope with this.

@ Heldl Modelling rows of piles by means of beam/
plate elements.

Model boundaries

Model boundaries should be chosen sufficiently
far from the part of the model where the action takes
place. This applies to the vertical sides of the model as
well as the bottom boundary. The main criterion is that
the model boundaries should not influence the analysis
results. This requires that the dominant “mechanism”
should fit in the model. The type of analysis (drained
or undrained deformation analysis, stability analysis,
dynamic analysis, etc.) may influence the decision
where to define the model boundaries (Fig. 4).

It is also worthwhile mentioning that in dynamic
calculations special boundary conditions should be
used to damp waves that reach the model boundaries.
However, these boundary conditions are never perfect,
so that a small fraction of the wave is still reflected.
Ideally, the distance of vertical boundaries with respect

Stability analysis

Drained deformation analysis

Rl Undrained deformation analysis
i ~
~ ~ VAN na ~ ~
o Dynamic analysis
e ~
. ~

to the dynamic source should be more than half the
wave velocity times the time interval of the calcula-
tion, such that reflected waves do not interfere with the
dynamic source.

Regarding the position of the bottom boundary,
one should consider the relative change of stress,
taking into account the spreading of stress changes
with depth. The bottom boundary should be put at the
depth where the relative stress change is less than 10%
as illustrated in figure 5 (see also Vermeer & Wehnert,
2005). The use of a small-strain stiffness model can help
to reduce the dependency of results on the position of
the bottom boundary (Brinkgreve et al., 2006).

Initial stress distribution After loading

<01o00r0.1A0

| Selection of bottom boundary based on
relative stress criterion.
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Structural elements

Structures in geotechnical applications, like piles,
walls, anchors, plates, tunnel linings, etc., are often slen-
der, which means that their thickness is small compa-
red to their length making them well-adapted for being
modelled by means of beam or plate elements. More-
vover, using volume elements to model such structures
could lead to badly shaped elements with unacceptably
large aspect ratio. In most cases it is preferred to use
beam elements for structures with a flexural rigidity.
Such elements also have the advantage that the output
of structural forces is directly available as primary output.

However, in the case of thick structures, volume ele-
ments with the properties of the corresponding material
are more appropriate especially if transverse shearing
or end-bearing capacity need to be accounted for within
those structures. In order to be able to obtain structural
forces, a very flexible fictitious beam may be placed inside
the thick wall. This fictitious beam element should have the
stiffness properties of the real structure divided by a high
factor 6 (in the order of 108). When interpreting the structu-
ral forces, the results from the beam should be multiplied
by the same factor 8 in order to obtain realistic values. Note
that this “trick” gives only realistic results in the case of
elastic behaviour of the structure. This “trick” should not be
used in the case of plastic structural behaviour or complex
connections where typically C1-continuity {i.e. the conti-
nuity of the tangent along the neutral axis) is not satisfied
between continuous structural members.

Interface elements

Interfaces are used to model soil-structure interaction.
Interfaces consist of node pairs with one node of the pair
being connected to the structure and the other one being
connected to the soil. Interface elements should prima-
rily yield plastic deformations (and in this way reproduce
possible sliding and gapping mechanism). Their strength
is generally lower than the strength of the adjacent soil.
The {non-physical) interface stiffness is generally large
to avoid unrealistic elastic deformations. However, a stif-
fness that is too large can cause ill conditioning of the
stiffness matrix, and should be avoided. Interfaces should
be extended beyond the end of a structure or around cor-
ners (Fig. 6) to avoid locking and inaccurate stress results
at the tip or corners of buried structures (Van Langen,
1991). Note that the strength of extended interfaces
should not be reduced as it only represents a numerical
artifact to improve stress calculation and has no reason to
locally reduce the soil shear strength.
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Sl Extended interfaces around the corner of a
structure (after Van Langen, 1991).
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Care must be taken when using interface elements
in plane strain models for situations that are actually
not plane strain. For example, when modelling piles in
a plane strain model by means of beam elements (see
figure 3 for limitations) and using interface elements
to model pile-soil interaction with reduced strength,
it should be realized that the interface actually simu-
lates an unrealistic sliding plane in the soil. It should
be mentioned in this context that the use of interface
elements with a reduced strength will probably lead to
incorrect prediction of the skin resistance and it might
be preferable not to use any interface at all for such
situations. Optimally these types of problems are bet-
ter addressed by 3D models.

Material behaviour

Soil can be regarded as a material with highly non-
linear properties. The behaviour of soil is described by
constitutive models, ranging from the simple linear-
elastic perfectly plastic model to highly sophisticated
non-linear anisotropic time-dependent models. Struc-
tures in the soil can often be regarded as stiff and elas-
tic, but in some cases non-linear structural behaviour
needs to be considered in more detail.

Soil behaviour

Before deciding which soil constitutive model to
select, it is important to consider which features of soil
behaviour are important in the situation at hand. A pre-
liminary analysis with a simplified model could help to
identify the dominant stress paths and stress levels. It
is tempting to use simple models, since in general the
number of model parameters is less than for advanced
models. However, when dealing with various stress
levels and stress paths in combination with a simple
constitutive soil model, soil layers need to be divided
into multiple sub-layers, each of them having their
own set of model parameters. Advanced models may
include additional features like stress-stress path- or
strain-dependency of stiffness or anisotropy. There-
fore, the effort of determining more parameters may
be less than the total effort of determining different
sets of model parameters for a simple model. For more
details about the possibilities and limitations of soil
models and parameter selection (see Brinkgreve, 2005).

Undrained behaviour

A particular type of soil behaviour that needs spe-
cial attention is undrained behaviour. Undrained beha-
viour can be modelled in different ways, each of them
having their possibilities and limitations. The classical
approach of modelling undrained soil behaviour is by
means of a total stress analysis (Fig. 7a). In this case,
undrained values for stiffness and strength parameters
(E, v, s, and ¢ = 0) must be given as model input. This
method is still rather popular amongst the geotechni-
cal FE modelling community who finds it convenient
at several design stages to directly input the shear
strength values. The disadvantage of this method is



that no distinction is made between pore pressures
and effective stresses, which makes it impossible to
perform a subsequent consolidation analysis. Note
moreover that the shear strength needs to be changed
in the case of a change of effective stress, for example
as a result of consolidation.

Undrained behaviour can also be modelled by an
effective stress approach using effective stiffness para-
meters (E” and v’), while adding a separate large bulk
stiffness for the pore water (K /n = high) {Fig. 7b and
¢). In this way, distinction can be made between effec-
tive stresses (based on the stiffness of the soil skeleton)
and excess pore pressures (based on the stiffness of
the pore water). The actual development of pore pres-
sures depends on the selected soil constitutive model.
In principle, soil strength can be modelled using the
Mohr-Coulomb criterion with effective strength pro-
perties, provided that the soil model predicts the right
pore pressures. The obtained undrained shear strength
is a result of the effective stress path (ESP). In parti-
cular for soft soils, most constitutive models do not
predict the right pore pressures and over-predict the
undrained shear strength when using this approach.
Therefore, resulting stress states should always be
checked against a known shear strength profile. In the
case that the resulting shear strength is not model-
led properly, an alternative effective stress approach
can be used in which the strength is modelled using
a Tresca criterion with direct input of the undrained
shear strength s  (Fig. 7d). Note that in this case, the
shear strength would need to be changed in the case
of a change of effective stress. It is also important to
realize that this alternative method often leads to incor-
rect prediction of the excess pore pressures, but this
does not have consequences for the soil strength and
stability.

q A
28, TSP
k. ~ p
a. Undrained total stress approach
q M
> P, P

¢. Undrained effective stress approach: advanced model

i W&y Different ways to model undrained behaviour.

Meshing

In the finite element method, the model geometry
is divided into finite elements, which is called a mesh.
The accuracy of the finite element model depends on
the number of elements used and the order of inter-
polation of the primary variables within the elements.
When low-order elements and/or an insufficiently
number of nodes are used, the flexibility in the mesh
is insufficient such that deformations are under-esti-
mated and failure loads are over-estimated. For servi-
ceability states in geotechnical applications the use of
quadratic or higher order elements is recommended
to avoid mesh locking problems. For ultimate limit
state calculations quadratic elements may still over-
estimate failure loads; therefore higher order elements
are preferred for such situations. Locally finer meshes
(smaller elements) need to be used at locations where
concentrations of stress, strain or flow is expected,
such as near structures and loads (Fig. 8). Even when
using high-order elements, structural sections should
be modelled with more than just one element. Coarser
meshes may be used towards the model boundaries
since lower stress gradients are expected to develop
there.

In the case of dynamic calculations, there are spe-
cial requirements for the size of elements, related to
the range of frequencies that need to be modelled
accurately. The wave length of a shear wave L_is defi-
ned as the shear wave velocity v, over the frequency f.
The shear wave velocity v, is a function of the shear
stiffness G and the material density p: v, = V(G/p). For
quadratic elements, the wave length should be descri-
bed by at least 8 elements.

2s, TSP

M o

b. Undrained effective stress approach:
simple Mohr-Coulomb model

q!\
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2s, ESP ? TSP

> P, p’

d. Undrained effective stress approach with Tresca model
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Initial conditions

In reality, initial stresses and conditions are pres-
ent in the soil, which are of major influence on a new
structure to be built in the ground. The finite element
model does not know of any initial conditions unless
this is explicitly generated. The initial conditions
involve at least initial stresses, preferably with a dis-
tinction between pore pressures and effective stresses.
Depending on the type of soil constitutive model used,
initial values of state parameters may need to be set as
well, such as void ratio or pre-consolidation stress.

Initial stresses

Initial stresses in the ground may be introduced in
different ways. A simple procedure makes use of the
soil total weights of the soil layers to generate total
vertical stresses. Subtracting the pore pressure gives
the effective vertical stress, whilst multiplying this ver-
tical effective stress by a specified coefficient of lateral
stress K, gives the horizontal effective stress. This so-
called K -procedure does not guarantee equilibrium
to be satisfied, but is suitable in situations with only
haorizontal soil layers. Using the K -procedure in situa-
tions involving slopes or non-horizontal layers (Fig. 9)
leads to an initial unbalance (Fig. 10), which needs to
be equilibrated before performing any further loading
or construction stages.

Apossible alternative to the K -procedure is the use
of a true finite element procedure to generate initial
stresses due to soil weight, is gravity loading. In this
case equilibrium is guaranteed within the tolerances of
the finite element calculation. Lateral soil stresses are
now the result of the parameters used in the soil consti-
tutive model. For a simple linear-elastic perfectly-plas-
tic model in the case of one-dimensional compression
(Figure 9a), the resulting coefficient of lateral stress is
found to be K, = v/(1 - v}, where v is Poisson’s ratio. The
disadvantage of using gravity loading in one calcula-
tion is that K cannot be greater than unity (1.0), since
Poisson’s ratio should be lower than one half (0.5). To
overcome this limitation, for example for over-consoli-
dated soils that might have a higher K -value, gravity
loading should first be performed with a high Poisson’s
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K, -procedure vs gravity loading for a steep
slope.

ratio to a higher level of gravity after which unloading
to normal gravity should be performed using a low
Poisson’s ratio. Poisson’s ratio may again be changed
for subsequent calculations.

Initial stresses may also be influenced by previous
constructions in the neighbourhood. When this is the
case, these constructions need to be simulated first as
part of the initial stress generation, before the actual
project is considered.

Note finally that when generating initial stresses, the
soil should be modelled as a drained material; other-
wise unrealistic initial stresses and pore pressures are
created.

Initial pore pressures

Pore pressures also play an important role in the
soil. Especially in excavations, pore pressures can form
a major part of the loads on soil retaining structures,
since their lateral load component is equal to the ver-
tical component. Therefore, it is important to model
pore pressures appropriately.

A simple way to model (initial) pore pressures is to
use a phreatic level and to generate hydrostatic pore

Situations where the K -procedure can(not) be used.
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pressures under this level. Care has to be taken when
the phreatic level is not horizontal. This is equivalent to
a groundwater head which is not constant, as a result
of which groundwater flow will occur, which may
result in a non-hydrostatic pore pressure distribution.

Initial values of state parameters

Advanced models generally have parameters to
describe the history or condition of the soil, such as
the pre-consolidation stress, the void ratio, the relative
density or the state of anisotropy. Together with the
generation of initial stresses, these so-called state para-
meters need to be initialized as well, based on additio-
nal information. In the case of gravity loading, the his-
tory should be simulated as realistic as possible. Also
here, the K -procedure has limitations in the sense that
it does not allow for a true simulation of the history, as
a result of which the initial value of state parameters
might be inaccurate.

| 6]
Calculations

After the finite element model has been created and
the initial conditions have been generated, the calcu-
lations need to be defined. A finite element analysis
can consist of multiple calculation phases, similar to
construction stages in a real project.

When dealing with structures in the soil, it must
be realized that the construction process in reality
involves installation effects, and it should be conside-
red whether it is important and how it can be included
in the finite element model. In most cases structures
are simply « wished in place ». In that case it must be
considered what the consequences are of this simpli-
fication.

Similar as what has been mentioned for the genera-
tion of initial stresses, pore pressures can have a signi-
ficant influence on the results. Therefore, care must be
taken with the definition of hydraulic conditions (see
figure 11). In the case of a groundwater flow calcula-
tion in a symmetric model of which only one half is
modelled, flow through the symmetry boundary must
be prevented, so the boundary must be “closed”. The
same applies to coupled consolidation calculations.
Always check the pore pressure distribution for unex-
pected “jumps” in pore pressures.

a)

A typical situation where this might occur is a dry
excavation in permeable soil. Figure 12a shows the
wrong use of a phreatic level with a jump. Note that
the jump leads to a difference in pore pressures all the
way to the bottom of the model. In such a case the use
of a local pore pressure distribution should be consi-
dered. An even better solution would be to perform a
groundwater flow calculation to generate the (initial)
pore pressure distribution (Fig. 11b). This requires the
proper use of permeabilities and hydraulic conditions
at the model boundaries. In this case a groundwater
head is specified at both vertical model boundaries and
at the excavation bottom, whereas the bottom boun-
dary is closed.

For calculations that involve a physical time step,
conditions may apply with respect to the minimum or
maximum time step that can be taken in the calcula-
tion. Coupled consolidation analysis requires a time
step larger than a particular minimum time step in
order to avoid stress oscillations (Vermeer & Verruijt, -
1981). Dynamic calculations require a time step smal-
ler than a particular maximum time step in order to
ensure that waves do not travel more than one element
per time step.

When performing safety analysis by means of
strength reduction (phi-c reduction) it should be rea-
lized that a safety factor can only be obtained as soon
as a full mechanism has developed. This requires a suf-
ficient number of calculation steps to be performed.
If the calculation stops before a full mechanism has
developed, the calculation should be repeated with a
larger number of steps, until the calculation control
parameter is “over the top” when plotting it against the
displacement of a point within the moving soil mass
(Fig. 12). It should be realized that the displacements
themselves are not realistic. In order to view the deve-
loped mechanism, attention should be focused on the
plastic deformations or the displacement increments
rather than the total displacements. It is also important
to point out that safety factors computed in the fra-
mework of a phi-c reduction analysis have a different
meaning than those generally considered by structural
engineers and defined as the ratio of the failure load
over the working load.

Proper attention should also be paid to the way
structural members are being modelled during phi-c
reduction analyses. Indeed assuming elastic behaviour
for the structural members might have consequences
on the resulting safety factor. It is therefore advised to
carefully monitor the evolution of the structural forces
and moments during the entire phi-c reduction calcu-

b)

fiili W6 a) Wrong use of p.hreati.c level to generate pore pressure.
b) Improved modelling using groundwater flow.
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Safety factor can only be obtained when a full mechanism has

lation process. Finally it is also important to mention
that considering or ignoring the soil undrained beha-
viour might have non-negligible influence on the resul-
ting safety factor depending mostly whether the effect
of generation of excess pore pressures has a positive or
negative effect onto the mobilized friction.

Numerical procedures

Geotechnical finite element calculations are divi-
ded into steps to deal with the non-linearity of the soil
behaviour. Different numerical solution algorithms
exist to solve the sets of constitutive equations pro-
duced the FE discretization. Care must be taken with
explicit schemes which are conditionally stable and
might excessively deviate from equilibrium or even
become unstable. Nowadays, most numerical solu-
tion algorithms are based on an implicit integration
scheme and involve an iteration procedure to satisfy
equilibrium within a certain tolerance for each loading
step (also referred to as a Newton-Raphson proce-
dure). Such procedures use an error criterion to check
whether a solution has converged. It is tempting to
start playing with the iterative procedure settings in an
attempt to speed up the calculation process or ease a
slow and difficult convergence process. In this context,
manipulating those advanced settings and particularly
increasing the tolerated error must be done with great
care as results might become simply unreliable since
equilibrium will not be properly enforced. This is well
illustrated in figure 13 where two analyses of the same
dry excavation model have been carried out using
different tolerated errors of respectively 1% (which
is a rather standard default value) and 20%. One can
clearly see that the computed wall settlement is twice
as large using the 1% error compared to the value
obtained with a 20% error.

Interpretation of results

When all modelling issues have been properly
taken into account and the calculation has run suc-
cessfully, there is no guarantee that the finite element
results are correct and can directly be used in geotech-
nical design. The user should be aware that a conver-
ged solution does not mean that he is dealing with a
reliable result. First, the results of each individual cal-
culation phase need to be inspected carefully, with a
critical attitude. Actually, the user should have a clear
expectation of the results on the basis of his experience
before inspecting the outcome of the calculations. The
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| Effect of tolerated error on wall
displacement for a dry excavation model.

more output features are reviewed the better. When
the calculated results show peculiarities or differ from
the expected results, a consistent explanation needs to
be found. Results that cannot be explained should not
be accepted.

When the results have been verified and found to
be consistent, an interpretation and translation can be
made towards the geotechnical design issues. Thereby
the consequences of simplifications and limitations in
the finite element model and the selected constitutive
model need to be taken into consideration. Are the
results realistic, conservative or optimistic?

[ 8|
Visual checklist

A Dbasic requirement for a satisfactory finite element
calculation is that the used finite element software is
reliable. This requires at least that the software has
been verified. Verification in this respect means a check
whether the software is able to reproduce known solu-
tions. This is usually done by the software developer,
but it does not harm if users of the software redo some
of the verification examples or check others. Suc-
cessful verification does not automatically mean that



the software will produce realistic results in practical
applications. The latter is more related to validation
rather than verification. Validation in this respect is a
procedure to demonstrate that the outcome of a cal-
culation matches reality to a great extend; for example
based on in-situ measurements. Validation, therefore,
is not only related to the reliability of the software, but
also to the ability of the user to make a good finite ele-
ment model.

To help geotechnical engineers to make reliable
finite element models, a checklist is being developed at
Plaxis containing items such as described in this publi-
cation to make the engineers aware of the traps and
pitfalls. The checklist is supported by visual examples,
such that they could easily be recognized. Complying
with all items in the checklist does not mean that the
finite element model automatically gives good results.
Engineering judgment is always required to inter-
pret and translate the results into geotechnical design
issues. This remains the responsibility of the engineer
and the professional environment around him.

Bibliographie

[ 9]
Conclusions

The finite element method is a great tool for the
analysis and design of geotechnical engineering appli-
cations. However, the accuracy of finite element calcu-
lations depends on the ability of the user of the finite
element software to deal with the possibilities and limi-
tations of the various models and methods used. In
this publication, several traps and pitfalls that could
lead to incorrect results if they are not recognized and
understood have been described. To help engineers to
make reliable finite element models, a visual checklist
is being developed by Plaxis. Despite the availability of
such tools, the engineer remains responsible for the
translation of results into geotechnical design issues.

Brinkgreve R.B.J. — Selection of soil models
and parameters for geotechnical engi-
neering applications. Geofrontiers (ed.
Jamamuro), ASCE, 2005.

Brinkgreve R.B.J., Bakker K.J., Bonnier
P.G. - The relevance of small-strain stiff-
ness in numerical simulation of excava-
tion and tunnelling projects. NUMGE
(ed. Schweiger). Taylor & Francis — Lon-
don, 2006, p. 133-139.

Brinkgreve R.B.J., Swolfs WM., Engin E. -

Meifner H. - Baugruben - Empfehlungen
des Arbeitskreises 1.6 “Numerik in der
Geotechnik”, Abschnitt 3, Geotechnik 25,
2002, p. 44-46.

Van Langen H. — Numerical Analysis of
Soil-Structure Interaction. Disserta-
tion. Delft University of Technology,
1991.

Potts D.M., Zdravkovic L. ~ Finite Element
Analysis in Geotechnical Engineering:
Application. Thomas Telfort, London,

Vermeer P.A., Verruijt A. — An accuracy
condition for consolidation by finite
elements. Int. J. for Num. Anal. Meth. in
Geom., 5, 1981, p. 1-14.

Vermeer P.A., Wehnert M. — Beispiele
von FE-Anwendungen — Man lernt nie
aus. FEM in der Geotechnik (ed. Grabe
et.al). Technische Universitdt Hamburg-
Harburg, 2005.

Plaxis user manual. Plaxis by, Delft, 2010. 2001.

19

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
Ne

140-141

3¢ et 4° trimestres 2012







D. REMAUD

ITECH
8, quai de Bir Hakeim
94410 Saint-Maurice

Développements récents
en modelisation

aux eléments finis 3D :
apports pour l'ingénierie
geotechnique

& [| On décrit les évolutions récentes en ingénierie logicielle
£ autour de la méthode des éléments finis et leurs

a | applications pour la modélisation tridimensionnelle
-g | des ouvrages de géotechnique. Outils de définition

géométrique, nouveaux mailleurs tétraédriques,
algorithmes de résolution plus puissants, chacune

de ces avancées apporte un confort d’utilisation et
oriente V'utilisateur vers une meilleure approche de la
modélisation. On montre ainsi que 1'usage de calculs par
éléments finis tridimensionnels devient compatible avec
| les contraintes de temps d’ingénierie pour I'analyse de
projets courants.

Mots-clés : méthode des éléments finis, modélisation 3D,
maillages 3D, ouvrages géotechniques, CESAR-LCPC.

Recent advances in 3D
finite elements modeling:
contributions for
geotechnical engineering

We first describe recent advances in software developments

| applied to the finite element method and their application to 3D
models of geotechnical structures. CAD tools, new tetrahedron
| meshers, new powerful algorithms; each of these new
developments provides a more user-friendly environment and
leads the user towards a better modelisation process. Finally,
we show that the use of 3D finite element models is now fully
admissible for current engineering projects.

Abstrac;

Key words: finite element method, 3D models, 3D meshes,
geotechnical projects, CESAR-LCPC. 91
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1
Introduction

L'usage des éléments finis (EF) en géotechnique est
aujourd’hui largement répandu en ingénierie pour l'ana-
lyse des déformations et des stabilités d’ouvrage. Basés
sur des hypothéses simplificatrices, les modéles EF
restent majoritairement bidimensionnels et par consé-
quent limités a 'analyse des ouvrages « linéaires ». Pour
autant, dans les zones urbaines, les ouvrages sont com-
plexes et les interactions entre groupes de structures
sont souvent influentes sur leur comportement global.
Aussi l'introduction de la troisieme dimension est iné-
luctable dans nombre de projets.

Jusqu’a récemment, les modélisations EF 3D
demeuraient réservées a des projets d’envergure car
on leur reprochait d'utiliser des maillages plus laches
que les modeles 2D, ainsi que des temps de calcul
longs, incompatibles avec les exigences temporelles
de lI'ingénierie.

Aujourd’hui ces constats peuvent étre facilement
battus en bréche avec le développement de machines
performantes et d’outils de modélisation puissants.

A travers cet article, on s’attache ainsi a montrer
I'apport derécents développements pour l'ingénie-
rie géotechnique, en prenant pour illustration des
exemples de modélisation réalisés avec CESAR-LCPC,
code aux éléments finis développé par I'IFFSTAR
(ex. LCPC, Laboratoire Central des Ponts et Chaussées)
et [ITECH.

Précision : Les exemples d’études réalisées avec les
versions antérieures de 'outil, présentés dans le corps
de l'article, ont pour but d’illustrer les avancées d'un
point de vue qualité de la modélisation. L’auteur ne
cherche pas a remettre en cause les résultats et leur
interprétation a ’époque de leur réalisation. Aussi
nous n’aborderons pas cet aspect.

Pourquoi modéliser
avec les élements finis 3D ?

Tout projet de calcul d’ouvrage géotechnique est de
nature 3D. Pour se ramener 2D, des hypotheses simpli-
ficatrices sont couramment employées : déformations
planes ou axisymétrie.

La modélisation en déformation plane consiste a
mener les calculs dans un plan, défini par une normale.
Les déformations sont indépendantes de la coordon-
née z et le déplacement dans cette direction est nul. Ce
type de modélisation est possible si la géométrie varie
peu dans tous les plans paralléles au plan de déforma-
tion plane ; de méme pour les conditions aux limites,
les conditions initiales et les chargements. Ce type de
modélisation est répandu pour les calculs des semelles,
des talus et remblais, des tunnels.

La modélisation en axisymétrie n’est, elle, appli-
cable que si les caracteristiques du calcul (géométrie,
conditions aux limites, conditions initiales et charge-
ments) présentent une symétrie de révolution. Cette
approche peut étre appliquée aux fondations circu-
laires, aux galeries de tunnel circulaires, aux puits.

Mestat et al. (2005) décrivant ces approches ont
aussi établi leurs limites. On retiendra que :
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— les couches de sols sont rarement linéaires ou de
révolution ;

—les inclusions ou les systéme de souténement ne res-
pectent pas, en général, les conditions de planéité.

Il est cependant admis que les résultats des calculs
plans sont souvent du c6té de la sécurité en amplifiant
les mouvements du sol.

Aussi-doit on procéder a une modélisation tridi-
mensionnelle pour une représentation réaliste et non
sujette a des hypothéses simplificatrices. La premiere
approche pour le passage du 2D au 3D est I’'extrusion,
qui consiste a construire un maillage 3D par translation
d’un maillage 2D. Cette méthode est régulierement
employée pour modéliser des fondations, on opére
alors une extrusion verticale ou horizontale. En ingé-
nierie du tunnel, le caractére tridimensionnel de l'exca-
vation au front de taille est souvent modélisé en 2D
par l'introduction d'un coefficient de déconfinement
{méthode convergence-confinement). Pour prendre
en compte des phénomenes plus complexes (souténe-
ments, avancement d'un tunnelier, voGte parapluie...},
les modeles de tunnel 3D sont réalisés a partir d'une
représentation plane de la section a laquelle on fait
subir une extrusion horizontale.

Si I'extrusion nécessite des conditions particuliéres
de géométrie de sol et d’ouvrage, elle permet cepen-
dant de modéliser des structures complexes (comme
I'ouvrage représenté ci-dessous, modélisé par le LCPC,
pour I'EDE dans les années 1980) (Fig. 1).

611 Exemple de passage du 2D au 3D par
extrusion.

Il a aussi souvent été reproché aux modeles 3D de
ne pas avoir une densité de maillage cohérente avec
celle généralement usitée en 2D. A densité équiva-
lente, un modeéle 3D génére des matrices de calcul
plus grandes et en conséquence des temps de calcul
plus longs. De plus, le codage 32-bits des systemes est
une autre limite & considérer. Cette limite « physique »
induit en effet une limite numérique car les matrices
de résolution ne peuvent pas étre codées sur plus de
2% octets.

Lors du passage du 2D au 3D, I'ingénieur devait
donc faire des choix pour privilégier la cohérence géo-
métrique et se focaliser sur un résultat. Ces alternatives
sont : augmenter la taille des éléments finis ou privi-
légier l'interpolation linéaire au détriment de l'inter-
polation quadratique. Mestat et al. (2005) ont illustré
ce constat sur la modélisation d'une galerie de tunnel
(cf. Fig. 2). Sur ces deux modeles de projets distincts,
on distingue nettement I'écart de densité de maillage.



!| Exemple de comparaison de densité d’éléments autour d'une cavité :

a) pour un modele 3D ; b) pour un modele 2D en déformation plane
(calculs réalisés avec CESAR-LCPC), d’apreés Mestat et al. (2005).

Les constructeurs d’ordinateurs proposent
aujourd’hui des systémes 64-bits couplés a d'impor-
tantes tailles de mémoires vives. La nouvelle version
de CESAR-LCPC est adaptée a ces nouveaux environ-
nements de travail. Aussi les limites sont repoussées
et on peut raisonnablement appliquer aux modeles 3D
des densités conséquentes pour des temps de résolu-
tion compatibles avec les contraintes de l'ingénjerie.

Evolutions de I'outil CESAR-LCPC

Une DAO intégrée
L'ingénierie d’un projet passe par une premiere

phase de projection en DAO (Dessin Assisté par Ordi-
nateur). Ce travail préliminaire est important pour

mettre en plan d’exécution les dispositifs de construc-
tion et les méthodes retenus. De plus, la récupération
de la topographie du terrain au format numeérique
(MNT) est maintenant généralisée. Aussi intégrer les
données de cette étape a la modélisation aux éléments
finis tridimensionnelle est essentiel pour gagner du
temps et accéder a un niveau de détail initial le plus
proche possible du projet architectural. Cela se fait par
les fichiers d’échange aux formats DXF IGES ou STEP,
standards aujourd’hui répandus en ingénierie logicielle
pour la construction.

Ces données peuvent étre exploitées dans CESAR-
LCPC grace aux derniers outils de la version 5 : import
de fichiers DAQO, surfaces NURBS (Non-Uniform Ratio-
nal Basis Spline), intersections de volumes, génération
de volumes complexes.

I " ¥g:a | Import du modeéle numérique de terrain et transformation en surface NURBS. Ainsi la
DAO est de mieux en mieux intégrée, de plus en plus fusionnée dans les logiciels de
modélisation évitant des allers-retours entre modélisateurs et projeteurs, potentiellement
générateurs d’erreurs ou de pertes de données.
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De nouveaux outils de maillage

Dans les précédentes versions de CESAR-LCPC,
le modélisateur générait les maillages par extrusion
(extension d’un maillage 2D dans une direction per-
pendiculaire, horizontale pour les tunnels ou talus,
verticale pour les fondations ou excavations). Une
méthode basée sur la géométrie dite « super-é1é-
ments » permettait de traiter certaines configurations
complexes (intersection de galeries par exemple).

Dans la nouvelle version 5 de CESAR-LCPC, les
méthodes précédentes sont conservées. On leur a
adjoint le maillage en tétraedres. Ce type d’éléments
est utilisé de longue date en génie mécanique. s
n‘avaient pas rencontré jusqu'a présent un écho tres
favorable en ingénierie logicielle pour la géotech-
nicue car ils sont tres consommateurs d’éléments et de
neoeuds, ce qui est trés pénalisant pour les calculs non
linéaires. En effet, leur principe de fonctionnement est
de mailler les surfaces délimitant le volume, puis de
remplir le volume a partir de ces densités. Aussi l'uti-
lisateur peut difficilement contréler le nombre d’élé-
ments générés.

En association avec les fonctionnalités présentées
dans le paragraphe précédent, le mailleur tétraédrique
automatique, implanté dans CESAR-LCPC, permet de
s’affranchir des complexités géométriques. De plus,
des éléments de barres spéciaux ont été développés
pour modéliser des renforcements de sols (tirants
d’ancrage, boulons ou pieux). Le mailleur tétraédrique
ayant été congu pour « s’accrocher » a ces éléments,
on peut facilement modéliser les volumes de sols et les
éléments structuraux les pénétrant, sans avoir a discré-
tiser la géométrie comme par le passé.

Enfin, pour assister |'utilisateur, un facteur de qua-
lité a été associé au procédé de remplissage. Cet outil
permet, d'une part, de jouer sur le nombre de noeuds
généré par le mailleur, et, d’autre part, de vérifier la
densité des éléments, notamment dans les zones de
fortes contraintes (cf. Fig. 4).

Ainsi le modélisateur ne travaille pas en boite noire
et peut a tout moment adapter son modéle a ses exi-
gences de qualité et de résultat.

Coupe dans un modele 3D illustrant
le remplissage tétraédrique autour
d’éléments ancrés (tirants).
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Des algorithmes plus puissants

L'optimisation des algorithmes de construction a
été entreprise par 'IFSTTAR depuis plusieurs années
(Rigobert, 2005). Ces travaux ont permis d’implanter
un code pour matrices creuses fondé sur la méthode
de Gauss multifrontale pour la résolution d’un systéme
linéaire.

L'influence est immédiate sur le calcul des projets.
On a relevé une réduction des temps de factorisation et
de calcul par un facteur minimum de 10. Les temps de
calcul des modeles 3D sont donc maintenant compa-
rables a ceux des modeles 2D des versions antérieures.

Depuis l'introduction de cette nouvelle méthode,
les environnements 64-bits sont apparus sur le marché
des ordinateurs grand public ; ils sont donc accessibles
aux bureaux d’études. Les gains précédemment établis
sont amplifiés par la possibilité d'utiliser des tailles de
mémoires vives conséquentes.

Procédures d'analyse des coefficients
de sécurité

La définition d’un facteur de sécurité pour un
ouvrage géotechnique ne va pas de soi. On peut pro-
poser au moins deux approches : I'une porte sur les
caractéristiques de résistance des sols, I'autre sur 'in-
tensité du chargement.

Dans le cadre de la procédure de « réduction
c-phi », cette sécurité est estimée sur la base d’un cri-
tére treés simple : le facteur de sécurité est le plus grand
nombre par lequel on peut diviser les caractéristiques
de résistance (¢ et tang pour le critere de Mohr-Cou-
lomb) et obtenir un champ de contraintes compatible
a la fois avec les chargements appliqués (considérés
comme fixés) et la résistance des différents matériaux
en jeu. L'autre approche de la sécurité consiste a esti-
mer le facteur par lequel on peut multiplier un char-
gement sans atteindre la rupture (pour des caractéris-
tiques de résistance données).

Ces approches intégrées dans la nouvelle version
de CESAR-LCPC, permettent d’accéder aux états
limites ultimes, ELU, des modeéles non linéaires. Cou-
plées & l'application de coefficients partiels par 'utili-
sateur sur les données du modele, ces nouveaux outils
permettront de reproduire les approches préconisées
par les Eurocodes 7.

Pour valider le fonctionnement de la procédure
de réduction « ¢c-phi » dans CESAR-LCPC, une étude
paramétrique a été réalisée sur un modele 3D avec
variation du ratio des cohésions non drainées (c,/
¢, Teprenant les caractéristiques du modéle de talus
utilisé par Griffiths (1999) : géométrie paramétrée (cf.
Fig. 5), couche de matériaux de faible caractéristique
(c,,) insérée dans un massif homogene (c,), critere de
Tresca.

Les facteurs de sécurité calculés par CESAR-LCPC,
sont en trés bon accord avec les résultats de Griffiths
(1999). Pour illustrer cet état, on présente I'état déformé
du modele 3D (cf. Fig. 6) calculé avec le ratio ¢ ,/c , de
0,33, menant a un facteur de sécurité de 0,82.
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Géométrie du modele de talus utilisé pour I’étude paramétrique

de la procédure de réduction c-phi (Griffiths 1999).

Déformée du modele de talus 3D apres calcul du facteur de

sécurité par analyse c-phi (c ,/c , = 0,33 ~ FOS = 0,85).

Apports des évolutions
pour l'ingénierie géotechnique

Détails géométriques

Récemment dans le cadre de I"analyse des fonda-
tions de la tour Odéon & Monaco, Terrasol a exploité
les fichiers DXF 3D du bureau d"étude en phase exécu-
tion : topographie numérique du terrain, systémes de
souténements.

Les surfaces des couches de sols ont ainsi été posi-
tionnées au plus juste a partir des données du terrain
et 'ouvrage est implanté de fagon précise par rapport
a son environnement géologique et au bati existant. Ce
niveau de détail était primordial dans le cadre du projet
de la tour Odéon puisque des contraintes importantes
étaient imposées par la maltrise d’ouvrage pour que les
travaux n'impactent pas les batiments environnants.
Ainsi les tassements calculés ne devaient pas dépasser
quelques millimétres.

Par ailleurs, le modeéle en éléments finis 3D réalisé
avec CESAR-LCPC avait aussi pour objectif de vali-
der certaines hypotheses de souténement, l'intégra-
tion précise des tirants était donc essentielle dans ce
contexte. En illustration, on montre I'implantation des
ancrages et soutenements (cf. Fig. 7) ainsi qu'une vue
du modele complet (cf. Fig. 8).

On retiendra aussi pour ce projet que les temps de
calcul sont de l'ordre de 18 h sur une machine grand
public (Windows 64 bits, 12 Go de RAM). Etant donné
la complexité du modele et le nombre de phases de
calcul (57), cette durée était admissible pour le bureau
d’études et elle a autorisé l'intervention pour modi-
fier le modele (parametres des matériaux, cas de
charges...) et le passage de calcul de stabilité (procé-
dure de réduction c-phi).

Les résultats des calculs ont entrainé des modifi-
cations du systéme de souténement réalisé sur la zone
du College et validé les principes de fonctionnement
globaux.

2
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i FG.7
souténements.

Fondations de la tour Odéon :

implantation des tirants et

" fG.:8  Excavation et fondations de la tour Odéon
a Monaco : vue compléte du maillage.

Qualité de maillage 3D

Nous illustrons I'évolution de la qualité des mail-
lages 3D par l'analyse a posteriori de deux modeéles
réalisés sur les versions précédentes de CESAR-L.CPC.

Le premier exemple est un projet réalisé par Fonda-
sol pour modéliser la réhabilitation du quai de 'Europe
(étude réalisée en 2004). Utilisant les outils a sa dispo-
sition, I'ingénieur a utilisé la méthodologie de mail-
lage en super-éléments ; cela a nécessité de décom-
poser le modele géométrique en un grand nombre de
régions volumiques permettant par la suite un mail-
lage en super-éléments (hexaédres, pentaédres). Pour
I'intégration des éléments de structures notamment les
ancrages arricre, on a aussi di adapter la géométrie
pour qu’elle « accroche » les futurs éléments finis de
type barres. Si cette méthode autorise la modélisation
de tout type d’ouvrage 3D, elle contraint a un redé-
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coupage géométrique souvent surabondant. De plus,
I'usage des super-éléments impose la propagation des
découpages d'un élément a son voisin ; aux limites du
modele, on retrouve alors des densités de maillage non
souhaitées et inutiles.

En utilisant les évolutions des outils géométriques
et le mailleur tétraédrique intégré, il serait aujourd’hui
possible : 1) de représenter 'ensemble des détails de la
géométrie du projet ; 2) de générer les volumes néces-
saires a la modélisation (avec ou sans intersections) ;
3) de mailler les régions volumiques ; puis finalement,
4) d’accrocher automatiquement les éléments volu-
miques aux éléments de type barre (modélisation des
tirants d’ancrages).

Ces évolutions sont illustrées sur les figures 9a
(modeéle original) et 9b (modele réinterprété).

On constate une simplification notable de la géo-
métrie. La qualité du maillage est aussi nettement amé-
liorée : il n’y a pas d’éléments finis en surnombre aux
limites du modeéle et 'interpolation des éléments est
passée de linéaire a quadratique, a nombre de nceuds
identiques.

Nous avons analysé avec le méme recul le mail-
lage 3D réalisé par Terrasol pour la fondation du via-
duc de la Grande Ravine a La Réunion. Géométrique-
ment, ce projet présentait des difficultés : il s’agissait
dune fondation cylindrique dans une stratigraphie de
schistes a double pente.

En 2003, l'ingénieur en charge du projet de calcul
a réalisé le modeéle en combinant deux méthodes de
maillage : utilisation des super-éléments pour la culée,
extrusion par extensions horizontales et verticales du
maillage. Devant représenter l'interaction sol-structure
par des éléments d’interfaces (surfaces de contact), le
modélisateur a aussi di utiliser des éléments finis a
interpolation quadratique. Cette procédure augmen-
tant le nombre de nceuds, la densité de maillage a été
choisie pour générer des tailles de matrices de réso-
lution compatibles avec 'environnement de calcul de
I"époque (Windows 32-bits) et calculables en un temps
compatible avec le projet (Fig. 10).



2004 (a) avec la version 5 (b).

) | Quai de 'Europe par Fondasol :

réinterprétation du modele version 4 réalisé en

Réinterprétant aujourd’hui ce modele avec la nou-
velle version de CESAR-LCPC, les points suivants
pourraient étre améliorés : 1) représentation géomé-
trique de la stratigraphie des sols (import de MNT, uti-
lisation des surfaces NURBS) ; 2) variation progres-
sive de la taille des éléments de la culée vers les limites
extérieures du modele (maillage tétraédrique} ; 3) den-
sité¢ de maillage plus conséquente a proximité de la
culée, endroit des fortes sollicitations.

Les modeéles réalisés par nos soins montrent qu’on
peut facilement reproduire le modele (Figs. 10 et 11),
mais surtout que la densité de neeuds & proximité de
la fondation peut étre significativement et simplement
augmentée.

10| Zoom sur la modélisation de la curée, en version 4, en version 5 avec nombre de

noeuds équivalent ; en version 5 avec nombre de nceuds triplé.

avec la version 5 (a droite).

1 Viaduc de la Grande Ravine par Terrasol : réinterprétation du modeéle version 4 réalisé en 2003 (a gauche)
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Conclusion

Les évolutions tant du solveur et des pré- et post-pro-
cesseurs présentées dans cet article permettent mainte-
nant d’aborder la modélisation 3D de fagon courante. La
modélisation de la géométrie des ouvrages grace a des
mailleurs performants est de plus en plus précise. Les
environnements de travail et les algorithmes de résolu-
tion apportent une puissance de calcul décuplée. Aussi
lI'ingénieur a maintenant a sa disposition des outils per-
mettant de traiter des aspects jusqu’alors peu abordés
dans les projets 3D (calculs de stabilité, coefficients de
sécurité, études paramétriques).
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Apport de la modélisation
numérique dans l'analyse
des risques sismiques liés
a la liquefaction

R

esume

Lobjectif de ce travail est d’étudier les effets du
comportement non linéaire du sol, introduit par

la liquéfaction, sur l'interaction sol-structure non
linéaire lors d’'un séisme en utilisant des simulations
numériques. On évalue aussi l'efficacité d’'une méthode
de renforcement de sols dans la réduction du potentiel
de liquéfaction d’un profil de sol. Les effets favorables ou
défavorables de 1'utilisation d’inclusions rigides dans la
réponse sismique d’une structure reposant sur un profil
de sol liquéfiable sont présentés. Cette analyse montre
I'efficacité de la méthode a réduire la liquéfaction et

par conséquent les tassements induits mais elle montre
aussi que cette intervention modifie les caractéristiques
dynamiques du signal a la surface et en conséquence
augmente le niveau des déplacements subits par la
structure.

Mots-clés : liquéfaction, modele constitutif, méthode
d’amélioration du sol, interaction-sol structure.

Contribution of numerical modeling
in the liquefaction seismic
risks assessment

Abstract

The present paper deals with the influence of soil non-linearity,
introduced by soil liquefaction, on the soil-foundation-
structure interaction phenomena, Numerical simulations are
carried out so as to study an improvement method to reduce
the liquefaction potential in a sandy soil profile subjected

to a shaking. The efficiency of the confinement walls in

the mitigation of a liquefiable soil is showed. However, the
intervention at the foundation soil modifies the dynamic
characteristics of soil-structure system and it seems to be an
unfavorable method from the structural point of view.

Key words: liquefaction, constitutive model, mitigation method,
soil structure interaction.
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Introduction

Dans le domaine de la gestion des risques natu-
rels, il est communément admis que le risque est le
produit de convolution entre 1'aléa et la vulnérabilité
des éléments exposés. Pour atténuer ces risques, il faut
savoir quantifier et si possible réduire chacune de ses
composantes.

La démarche courante de l"évaluation du risque sis-
mique est constituée de quatre étapes :

—la définition du mouvement sismique : ce mouvement
est déterminé en fonction des caractéristiques de la
source sismique, des propriétés du trajet source-site
et des effets de site. Les effets de sites englobent la
topographie et les effets locaux dus au comportement
des sols. Il faut également y inclure les effets induits
tels que les mouvements de terrain et la liquéfaction
des sols ;

—'estimation de I'endommagement des ouvrages sou-
mis au mouvement sismique : celle-ci peut étre affec-
tée selon les cas par l'histoire du chargement (effet
réplique) et par des effets relatifs a l'interaction entre
ces ouvrages et le sol encaissant ;

—I’évaluation de l'impact de ces dommages sur le fonc-
tionnement des ouvrages considérés ;

— I'estimation des impacts socio-économiques liés a
I'endommagement physique des ouvrages et la perte
de leur fonctionnement.

Ici, nous nous intéressons au phénoméne de liqué-
faction et nous nous focalisons plus spécifiquement sur
les effets locaux et I'interaction sol-structure.

Le phénomene de liquéfaction des sables lors
de séismes constitue un domaine de préoccupation
important dans la géotechnique et le génie parasis-
mique. ['évaluation du risque de liquéfaction dans un
site donné, de ses conséquences éventuelles et des
possibles solutions a ce probleme constitue un enjeu
économique et social important. Ce risque peut étre
exprimé par l'intermédiaire d’un coefficient de sécurité
a la liquéfaction, qui prend en compte la résistance
du sol par rapport aux efforts produits par le séisme.
Dans la pratique, du fait des difficultés rencontrées
pour modéliser analytiquement les conditions du sol
sableux in situ, I’évaluation du risque de liquéfaction se
réalise al’aide des méthodes empiriques ou simplifiées
(Seed et Idriss, 1971 ; Martin et Seed, 1979 ; Seed et al,,
1983 ; Youd et al., 2001).

Les caractéristiques et les propriétés des matériaux
sont définies a I’aide des essais au laboratoire ou In situ.
Cependant, les contraintes et les déformations induites
par le séisme dans le profil du sol sont estimées a partir
de calculs avec des modeles en contraintes totales. Ces
types de modeles ne sont pas adaptés pour estimer le
comportement du sable (i.e. comportement contractant
ou dilatant) et par conséquent 1’évolution de la pres-
sion interstitielle lors du chargement sismique.

En vue de remédier aux problémes de liquéfaction
dans les sols, les différents guides de construction
parasismique (e.g. NRC, 1985) proposent des solu-
tions telles que la baisse de la nappe phréatique et le
compactage des couches ou le sol est amélioré dans sa
masse ou l'utilisation des inclusions pour le renforcer.
Dans ce travail, nous testons la performance de ce der-
nier type de solution. Pour cela, nous utilisons le logi-
ciel GEFDyn (Aubry et al., 1986 ; Aubry et Modaressi,
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1996) permettant une modélisation du sol en termes
de contraintes effectives par la méthode des éléments
finis. Afin de prendre en compte le comportement du
sable dans la réponse du profil, le sol est modélisé a
I'aide d'un modéle de comportement élastoplastique
(Hujeux, 1985). Ce modele permet de simuler entre
autres des phénoménes tels que la mobilité cyclique
et la densification du sable lors de chargements. Les
effets induits par la liquéfaction sur le mouvement du
sol sur la réponse dynamique dune structure sont étu-
diés pour analyser l'efficacité d’utilisation des inclu-
sions rigides contre ce risque.

2|
Modele numérique

Le modele éléments finis est composé de trois par-
ties : le sol de fondation, une fondation superficielle
rigide et une structure représentée par un oscillateur
a un seul degré de liberté. La géométrie et le maillage
du modéle numérique proposé sont donnés sur la
figure 1a. La structure correspond & un batiment d’une
hauteur totale de 6 m avec une fondation de 6 m de
longueur. Sa période fondamentale sur base fixe (T, )
est de 0,4 s. En ce qui concerne le sol de fondation, un
modéle typique de sol stratifié/rocher déformable est
considéré. Le profil de sol se compose principalement
de couches d’argile recouvertes de 22 m du sable lache
{i.e. une densité relative Dr < 50 %). 'épaisseur totale
du profil de sol est de 40 m sur le rocher. Le modeéle
numérique est construit a partir des mesures in situ
de SPT-N,, et de vitesse de propagation des ondes
de cisaillement (Vs) données sur la figure 1b (Lopez-
Caballero et Modaressi-Farahmand-Razavi, 2008). La
période fondamentale élastique du profil de sol est de
0,57 s. D’apres les résultats du SPT et la description du
sol, on déduit que la liquéfaction peut apparaitre au
niveau des couches entre les profondeurs de 4 m et
15 m (SPT-N, entre 4 et 10). Comme a partir de 29 m
de profondeur le profil de sol est composé principa-
lement des argiles surconsolidées, le modéle élasto-
plastique est utilisé uniquement pour simuler le com-
portement des sols des premiers 29 m. Dans ces
couches, le module de cisaillement du sol augmente
avec la profondeur. Pour les couches entre 29 m et 40
m, un comportement élastique linéaire isotrope est
supposé. Le rocher déformable est placé a 40 m de
profondeur.

Des simulations 2D couplées (formulation u-p, ) en
déformation plane par éléments finis ont été réalisées
a l'aide du logiciel GEFDyn (Aubry et al.,, 1986 ; Aubry
et Modaressi, 1996). Afin d’obtenir une meilleure esti-
mation de la distribution de contraintes in situ et I'équi-
libre des efforts entre la structure et le sol en déforma-
tion plane, une modification concernant 1'épaisseur de
la couche du sol, « déformation plane avec épaisseur »
(Saez, 2009), a été supposée. Dans ce cas, une épaisseur
de 4 m est utilisée. Le sol saturé est simulé par des élé-
ments quadratiques isoparamétriques avec huit nceuds
pour décrire les déplacements du solide et la pression
du fluide. I'épaisseur de chaque élément est de 0,5 m.
Un schéma d’intégration numérique implicite de New-
mark avec y = 0,625 et g = 0,375 est utilisé lors des ana-
lyses dynamiques (Katona et Zienkiewicz, 1985).
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a) Maillage d’éléments finis pour le modele numérique et b) profils de SPT et de

vitesse de propagation des ondes S pour le site d’étude et utilisés dans 'analyse

numérique.

Conditions aux limites

Dans les analyses, seulement les ondes incidentes
verticales sont prises en compte et comme l'on simule
la réponse d’un semi-espace infini, des frontiéres
équivalentes sont imposées aux nceuds latéraux (i.e.
les déplacements des nceuds a la méme profondeur
des frontiéres opposées sont égaux dans toutes les
directions). Concernant les conditions aux limites au
niveau du rocher, des éléments paraxiaux représen-
tant un « demi-espace élastique infini » ont été utilisés
(Modaressi et Benzenati, 1994). Les ondes incidentes
définies au rocher affleurant sont introduites a la base
du modele apres déconvolution. Ainsi, le mouvement
obtenu au rocher est la somme des ondes incidentes
et des ondes réfléchies. Le rocher est supposé imper-
méable et la nappe phréatique est placée a 1 m de pro-
fondeur.

Modeéle de sol

Le modele élastoplastique multimécanisme déve-
loppé a I'Ecole centrale Paris, connu comme modeéle
ECP (Aubry et al., 1982 ; Hujeux, 1985) est utilisé pour
représenter le comportement du sol. Ce modele per-
met de simuler le comportement du sol dans une
large gamme de déformations. Il est écrit en termes
des contraintes effectives. Tous les phénomeénes irré-
versibles sont représentés par le couplage de quatre
mécanismes plastiques élémentaires : trois méca-
nismes plastiques de déformations déviatoires et un
mécanisme de déformation isotrope ou volumique. Les
trois mécanismes déviatoires correspondent a trois
mécanismes en déformations planes dans trois plans
orthogonaux. 1l utilise un critére de rupture de type
Coulomb et intégre le concept d’état critique. I/évolu-
tion de I’écrouissage dépend de la déformation plas-
tique (déviatoire et volumicue pour les mécanismes
déviatoires et volumique pour le mécanisme isotrope).
Pour prendre en compte le comportement cyclique, un
écrouissage cinématique fonction des variables d’état

au dernier changement de charge est utilisé. Le com-
portement du sol est décomposé en trois domaines :
pseudo-élastique, hystérétique et mobilisé. Pour plus
de détailles sur le modéle ECP voir Hujeux (1985),
Lopez-Caballero et Modaressi-Farahmand-Razavi
(2008) et Modaressi-Farahmand-Razavi (2010) entre
autres.

Modele de comportement pour la structure

Afin de modéliser le comportement non linéaire
de la structure, on utilise des éléments poutre conti-
nus non linéaires. Le comportement non linéaire est
pris en compte par I'intermédiaire d’'un modele élas-
tique parfaitement plastique dans le plan contrainte-
déformation normales (c5n -¢,) (Fig. 2a). Le diagramme
moment-courbure obtenu avec cette approche est
donné sur la figure 2b. Les caractéristiques du modele
a un degré de liberté pour la structure utilisée dans
cette étude sont : module d’élasticité, E = 25,5 GPa ;
contrainte seuil, o, = 6,0 MPa ; masse, M = 20 000 kg et
hauteur, h=6m (éaez, 2009). Avec ces caractéristiques
la période fondamentale sur base fixe (T, ) est de 0,4 s.
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Caractéristiques du modéle a un degré
de liberté pour la structure (Saez, 2009).
a) Loi de comportement (o, - ¢ )} et b} courbe
moment-courbure.
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La courbe de capacité ou spectre de capacité de la
structure obtenue par la méthode push-over ou pous-
sée progressive est donnée sur la figure 3.
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Spectre de capacité de la structure a partir
de la méthode push-over.

Signaux sismiques d'entrée

Afin de définir les signaux sismiques d’entrée
appropriés pour l'analyse dynamique couplée non
linéaire, des signaux sismiques synthétiques ont été
générés par un processus stochastique non station-
naire. Le modele est adapté de celui proposé par
Pousse et al. (2006). La méthode repose sur quatre
indicateurs communs en génie parasismique : 'accé-
lération maximale, la durée du mouvement fort, 'in-
tensité d’Arias (Arias, 1970) et la fréquence centrale.
Ces indicateurs sont empiriquement reliés a une base
de données par l'intermédiaire des équations de pré-
diction des mouvements sismiques. Les événements
s’étendent dans une gamme de magnitudes entre 6,5 et
7,0, ils ont une distance du site a source de 50 km et des

conditions de sol dense (i.e. 360 m/s < V_,, <800 m/s).

Concernant le spectre de réponse des signaux d’en-
trée, le spectre médian, moyen + un écart-type et les
courbes des spectres de réponse avec une probabilité
de dépassement (PE) entre 2,75 et 97,5 % sont don-
nés sur la figure 4. On peut remarquer que le spectre
de réponse médian est compatible avec le spectre de
réponse du sol type A de I'Eurocode8 ajusté a la valeur
médiane de 'accélération maximale en rocher affleu-
rant. Les statistiques sur quelques caractéristiques des
signaux d’entrée sont résumées dans le tableau 1. Ces
caractéristiques sismiques sont I'accélération maximale
au rocher affleurant (PHA), l'intensité d’Arias (I v 18
période prédominante (1'p), la période moyenne (1'm)
(Rathje et al., 1998), I'intensité spectrale (SI), la vitesse
maximale (pgv) Vintensité rms (I, ) (Koutsourelakis
et al., 2002), la densité d’énergie spec1f1que (SED) et la
durée significative (t, ... Pour les définitions des para-
meétres voir 'annexe A.

0.5
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- Spectre de réponse pour les signaux
d’entrée.

Caractéristiques statistiques des séismes d’entrée.

PHA [gl 0,05-0,19 0,10
Tm [s] 0,36-0,72 0,50
Tp [s] 0,10-0,50 0,22

L, /5] 0,05-0,45 0,20
ts g5 [s] 9,86-26,45 20,40
Trms [m/s?] 0,07-0,26 0,14
N ceq [ 11-32 21
PGV [cm/s] 5,54-35,03 15,06
SIml] 0,18-0,76 0,39
SED [em?s] 77,14-3319 616

30 0,09 0,30
12 0,49 0,12
30 0,20 0,28
54 017 0,55
16 20,65 0,17
29 0,13 0,29
19 21 -

37 0,14 0,37
31 0,37 0,31
73 484 0,70
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Simulation des essais de laboratoire

Les parameétres du modéle ECP pour chaque
couche ont été déterminés avec la méthodologie expli-
quée dans Santos et al. (2003) et Lopez-Caballero et al.
(2007). Iis sont résumés dans le tableau II. Afin de véri-
fier les parametres du modéle ainsi que de caractériser
la résistance a la liquéfaction du sable placé entre 2 et
9 m de profondeur, son comportement a été étudié en
simulant des essais de cisaillement cycliques drainés et
non drainés.

Les résultats des simulations des essais de cisail-
lement cyclique a déformation imposée (i.e. G/G__ -y
et D-y) pour 3 niveaux de confinement (i.e. 20, 50 et
70 kPa) sont montrés dans la figure 5. Les courbes

issues des simulations sont comparées a celles don-
nées par Seed et al. (1986). On remarque que dans ce
cas en particulier, il existe une bonne correspondance
entre les courbes calculées et celles mesurées expé-
rimentalement. Pour des déformations supérieures a
0,01 % l'amortissement D est surestime.

Les courbes obtenues pour la résistance au cisail-
lement cyclique (RCC) en fonction du nombre de
cycles de charge pour produire la liquéfaction (N) pour
2 niveaux de confinement (i.e. o’m =40 et 50 kPa) sont
donnés sur la figure 6b. Les résultats des tests simulés
sont comparés avec les courbes de référence données
par Seed et Idriss (1982) pour des sables a des densités
différentes (i.e. valeurs de SPT). On remarque que les
courbes obtenues correspondent relativement bien a
celle correspondant & SPT-N; = 5.

4 45 A S 4‘ ¥ ¥ ¥
PR O e, = 20003
D9k 4 RiUg BN
e B, = TP
08 B - Seed et al. 1906
o7 " k)
§ 1234 - 2
@ 08
&
B4
)\‘x
{}3.‘ \«,. =
—— = 20k >
O2F) amp', = 50KPa
610 p.g.,p'o: TokPa
= = ~Goad of 3t 1955 g
0 v ;
19 15 107 107 107
7

(a)

(b)

Comparaison entre la simulation et les courbes de références obtenues par Seed et al. (1986). a) G/G__ -y
et b) D-y.
10 , . 0.4 mmma: =
o Sim.ac’ =40kPa
030\ | = simac_=50kPa
>
5 . 0.3 ’,‘ == =RCC ~ Seed & ldriss (1982)
E028
g g Nmff) *x“ N%nw
& G x* 9«2 ‘\ ‘q
= Q . N ..
O 0a8f e g s - ~
m B o ‘,;a_‘ b b -
»‘g,%imﬁ“ .
-5 : 0.1 T, *
0.05} ]
- 0 + {} %
0 20 80 80 10° 1 10%

40
o, [kPa]

(a)

résistance au cisaillement cyclique (RCC).

10
Nombre de Cycles, N
(b)

a) Réponse obtenue lors de la simulation d’un essai cyclique non drainé et b) courbes obtenues pour la
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Parametres du modele ECP pour les différentes couches du profil de sol.

0-1,5m

1,5-2 m
1102 5

ks [m/s]

9-16 m
110-5

16-22 m
1104

22-29 m
110+

K, [MPa] 90 628

ref

G . [MPa] 45 290

ref

628 628 444
290 290 222

d 2,0 2,0
b 0,2 0,2
p’,, [MPal 1,86 0,02

2,0 2,0 3,5
0,2 0,2 02
0,05 0,08 1,80

¥ [l 31 30

al 0,0001 0,0001 0,0001 0,0001 0,0001
a2 0,0002 0,002 0,0050 0,0050
o 0,0010 0,002 0,004 0,004 0,004

m 1,0 15

ret 0,013 0,03
rhys 0,220 0,04

1.5 1.5

0,03 0,03 0,03

30 30 31

0,005
0,04 0,03

Analyse de la liquéfaction

Réponse en champ libre

Afin de définir a la fois les profondeurs, et le niveau
d’accélération pour lesquels la liquéfaction a lieu, les
réponses en champ libre du profil de sol sont analy-
sées. L'incrément de pression interstitielle (Ap,) dans
le profil de sol obtenu a la fin du signal sismique
(i.e. analyse co-sismique) pour toutes les simulations
ainsi que la contrainte effective verticale initiale o’
sont donnés sur la figure 7. On observe qu’en ce qui
concerne la réponse moyenne obtenue, la liquéfaction
n’apparait pas (i.e. Ap <o’ ). Sinon, concernant toutes
les simulations, dans certains cas, 'apparition de la
liquéfaction se trouve au niveau des couches entre 2 et
15 m de profondeur. En supposant que la liquéfaction
apparait lorsque le rapport de surpression interstitielle
(ru = Ap /o’ ) est supérieur a 0,8, un profil de proba-
bilité de liquéfaction peut étre estimé. La probabilité
de liquéfaction est estimée comme p,(z) = N{z)/N, ou
N,(z) est le nombre de simulations ouru=0,8alapro-
fondeur z et N est le nombre total de simulations. En
utilisant cette approche, un profil de prob[ru = 0,8] en
fonction de la profondeur est donné sur la figure 8.
Selon ces résultats, la probabilité de liquéfaction maxi-
male est de 12 % entre 4 et 6 m de profondeur.
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Des travaux récents concernant I'évaluation des
dommages causés par la liquéfaction sur les construc-
tions (Juang et al., 2005 ; Bird et al., 2006), soulignent
la nécessité de définir I'épaisseur de la couche liquéfié
afin d’estimer la déformation permanente du sol. En
vue de quantifier ’'extension de la zone liquéfiée, on
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Evolution de la probabilité de liquéfaction
avec la profondeur (champ libre).

utilise I'indice de liquéfaction (Q) calculé pour le pro-
fil. Ce parameétre est défini par Shinozuka et Ohtomo
{(1989) comme :

1/ Apu(t, 2)
a0 = g S W
ou H est la profondeur choisie (dans ce cas, H =
10 m), Ap,(t,z} est I'incrément de pression interstitielle
au temps t et & la profondeur z. Afin de représenter
I'évolution de Q,; = 10 m en fonction d’un parametre
de sévérité sismique (e.g. parametres du tableau I),
on réalise une analyse en composantes principales
des réponses obtenues (Fig. 9a). 11 est constaté que
les variables qui représentent le mieux I'évolution de
Qy = 10 m sont PHA, 1 Arigs et . Envue d’évaluer la
sensibilité de Q,, = 10 m a ces trois variables en élimi-
nant l'effet des corrélations entre elles, l'indice de cor-
rélation partielle (PCC) a été utilisé (Fig. 9b).

L —— T
R 05 ["o PHA
< : : .
<, ] 7m i -~
=3 ’ ; " g
"“ 0 ¢ lanas MM*MHM : e

P TR B T T S P T TR LA R
N b 32 ~'“"*s#gg. T
5 < SED | & | O
S v | it |
g i | 1
w ~0.8 | ¥ PGV i 3
* Qgom| 14 a
I
P
-1 T . R
-1

-0.5 0.5
Factor 1 ~72.67%
(a}

Q,=10m.

0.28 . - . , .

La variation de la valeur de Q,;= 10 m a la fin du
signal sismique avec l'intensité d’Arias a l'affleurement
rocheux (I, ) est donnée sur la figure 10. Comme "on
pouvait 8’y attendre, la valeur de Q,; = 10 m augmente

lorsque la valeur de I, . augmente.
ey 1 ¥ v v ¥
S
=
S
b
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2
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Diagramme de valeurs obtenues de
Q,; =10 m en fonction de I (champ libre).

Arias

Dans le but d’étudier l'effet du séisme d’entrée sur
I"amplitude de I'accélération obtenue a la surface, la varia-
tion de l'accélération maximale & la surface (PGA) avec
I'accélération maximale a l'affleurement rocheux (PHA)
est analysée (Fig. 11). D’apres cette figure, une amplifica-
tion de l'accélération a la surface par rapport au rocher
apparalt pour des valeurs de PHA inférieures a 0,12 g.

En ce qui concerne le contenu fréquentiel du signal
a la surface, le spectre de réponse médian des signaux
a la surface est donné sur la figure 12. Comme prévu,
en raison de l'adoucissement du sol, pour des périodes
plus grandes que 0,5 s, ce dernier est supérieur a celui
des signaux d’entrée.

(b)

a) Analyse en composantes principales, plan factoriel et b) indices de corrélation partielle (PCC) expliquant
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0.2

d’un comportement non linéaire de la structure lors
du chargement sismique (i.e. D > Dy, Dy étant le dépla-
cement correspondant au seuil d’élasticité de la struc-
ture). SiYon définit u comme la ductilité (u = D/Dy avec
Dy = 0,51 ¢cm), on voit qu’elle varie entre 1,8 et 4,8.

Concernant les tassements co-sismiques relatifs &
celui du champ libre induits par la liquéfaction dans
la structure, on peut noter que 'on obtient une valeur
maximale de 10 cm (Fig. 14). On observe aussi que plus
la valeur de l'intensité d’Arias a l'affleurement rocheux
(I, est élevée, plus le tassement relatif obtenu est
grand. Selon Yasuda (2007), le tassement induit par la
liqquéfaction est produit principalement par le mouve-
ment horizontal du sol sous la structure.
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Pour cette partie, on utilise le modele éléments finis QEJ
complet (i.e. la structure, la fondation et le sol). A partir 9 ~40t ]
de chaque réponse dynamicque de la structure, on peut % B
obtenir le déplacement relatif maximal du sommet par -
rapport a la base pendant les calculs d'interaction sol -12 . . \ \
structure (ISS). A partir des déplacements maximaux et 0 0.1 0.2 03 04 0.5
des efforts tranchants correspondants transformés en | [m /S]
valeurs spectrales (D-A), on peut tracer le spectre de Arias

capacité de la structure en dynamique, que l'on super-

pose a celle obtenue en statique (Fig. 13). On constate ¢ Diagramme de valeurs de tassement relatif

; . . co-sismique obtenues en fonction de I, ;
que les points obtenus sont approximativement sur (SS). rias

36 la courbe de capacité. On observe aussi l'apparition
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Analyse de la méthode de réduction
de la liquéfaction

Dans cette section, une méthode pour la réduction
du potentiel de liquéfaction (i.e. inclusions rigides) est
étudiée afin d’améliorer le comportement du sol de
fondation sous la structure. Cette méthode réduit le
potentiel de liquéfaction en rigidifiant le sol latérale-
ment et diminue le tassement en empéchant le mou-
vement horizontal du sol (i.e. en confinant la masse
du sol sous la fondation). En ce qui concerne les murs
de confinement, ils sont composés de deux inclusions
avec une profondeur de 8 m et une épaisseur de 0,6 m.
La distance entre elles est de 6 m et il est supposé
qu’elles sont fixées latéralement a la fondation.

Du point de vue de la modélisation, les inclusions
sont simulées par des éléments poutre avec un modéle
de comportement élastique isotrope et un module de
Young, E =255 GPa (Fig. 15). Elles sont supposées
étre étanches. L/interface entre le sol liquéfiable et le
mur de confinement a été modélisée a l'aide des élé-
ments d’'interface avec « épaisseur zéro » et un modéle
de comportement avec un critere de type Mohr-Cou-
lomb non associé rigide parfaitement plastique. L'angle
de frottement de I'interface est supposé étre de 23°.

® — Elément de Masse

Eléments solides

Noor—— [/

/

//

Eléments d’interface

. Eléments poutre

. Schéma de la méthode d’amélioration de
sols utilisée.

La distribution du rapport de surpression intersti-
tielle (ru = Ap /o’ ) en dessous de la fondation a la fin
du mouvement sismique d'un cas avec et sans inclu-
sions est présenté sur la figure 16. Une comparaison
des distributions de ru des deux profils indique que,
sous la fondation le niveau de ru diminue fortement
lorsque les inclusions sont utilisées. Cependant, en
dehors de la zone des inclusions, c’est-a-dire le champ
libre, les valeurs de ru sont proches de 1,0 dans les
deux cas et donc il semble qu’il n’y a pas d’effet.

Maintenant, sur la figure 17, on compare la valeur
de la déformation de cisaillement maximale (y_, ) obte-
nue dans le profil de sol sous la fondation avant et
apres 'amélioration pour le méme signal d’entrée. I
est intéressant de remarquer que dans la zone d'in-
teraction des inclusions (i.e. 8 m), les valeurs de vy,
diminuent lorsque les inclusions sont utilisées. Cela
confirme que l'efficacité de cette méthode est due a
I'effet de confinement du sol en limitant son écoule-
ment latéral.

= Apfa atst
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- Comparaison de distribution du rapport
de pression interstitielle sous la fondation
avant et apres "amélioration.
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-16 : ; T
107 107 1072 107!
i max []

Déformation de cisaillement maximale
Y., Obtenue dans le profil de sol sous la
fondation avant et aprés l’'amélioration.

Comme cela a été déja mentionné, la méthode uti-
lisée augmente la résistance a la liquéfaction et dimi-
nue le tassement de la structure. Comme l'illustre la
figure 18, les tassements relatifs co-sismiques de la
structure obtenus aprés I'amélioration du sol sont for-
tement réduits grace au confinement du sol.

Les effets bénéfiques ou défavorables de la
méthode d’amélioration de sols sur le comportement
de la structure peuvent étre illustrés en comparant les
réponses obtenues dans le profil avec et sans inclu-
sions en utilisant des rapports tels que : AQ = (Qmit
- Qo)/Qo pour le potentiel de liquéfaction et Ap = (umit
- uo)/uo pour le comportement de la structure. Avec les
indices « mit » et « 0 » correspondant aux valeurs aprés
et avant 'amélioration, respectivement.

3]
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Afin d’évaluer l'effet de l'utilisation des inclusions
sur le comportement de la structure, on utilise le dia-
gramme de la figure 19. On constate que, I'augmenta-
tion de la pression interstitielle et en conséquence le
tassement, est réduite par la présence des inclusions
(i.e. AQ = 0, zones II et 11I). Ce qui montre l'efficacité
de la méthode concernant la liquéfaction. Cependant,
concernant la variation de la ductilité p de la structure,
il apparalt que dans certains cas, elle augmente en
raison de 'effet de « rigidification » du sol (i.e. An = G,
zones [ et II), elle est par conséquent une méthode
défavorable du point de vue structure]. Finalement, a
en juger de ces résultats, en plus de 'amélioration du
sol, il est également nécessaire de renforcer la struc-
ture afin d’empécher des dégats supplémentaires.
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y  Diagramme de valeurs de la variation
des rapports de ductilité Ay par rapport
a la variation du rapport de l'indice de
ligquéfaction AQ.
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Conclusion

Une série d’analyses par éléments finis a été réali-
sée afin d’étudier les effets des mesures de réduction
de la liquéfaction sur le comportement d'un profil de
sol. Les principales conclusions tirées de cette étude
sont les suivantes.

D’apreés les réponses obtenues avec le modéle sans
inclusions, on peut conclure que le choix des signaux au
niveau du rocher reste le parametre le plus important
pour définir les zones liquéfiables et les caractéristiques
des contre-mesures possibles. Ainsi, une analyse paramé-
trique est nécessaire afin d’étudier l'influence de plusieurs
parametres du signal sur la réponse du profil de sol.

Les analyses ont montré que l'utilisation des inclu-
sions rigides réduit la génération de pression inter-
stitielle dans le profil du sol. En conséquence, pour un
aléa sismique donné le tassement relatif de la structure
diminue lorsque la méthode d’amélioration est utilisée.
En revanche, elle augmente 'amplitude de la ductilité
induite sur la structure ce qui pourrait étre un désavan-
tage d’un point de vue structurel.

Cette étude a été réalisée dans le cadre du contrat ANR (BellePaline
ANR-06-CATT-003) et du contrat de la Communauté Européenne No GRDI-
40457-NEMISREF (New methods of mitigation of seismic risk on existing
foundations).

Définition des caractéristiques
des séismes d'entrée

Les caractéristiques des séismes d’entrée sont obte-
nues comme suit, ou a(t) est 'accélération en fonction du
temps (1), v(t) la vitesse en fonction de t, PSV le spectre
de pseudo-vitesse, fi et Ci sont la i-éme fréquence et son
amplitude correspondante de la transformé de Fourier
ett,, ..."le temps pour atteindre le n% de la valeur maxi-
male ’ Arias :

e Intensité d’Arias (I, . ) (Arias, 1970),

Arias

1/‘11‘1'(:5 = 21 (l(t)zdt (2)

g Jo

¢ Période moyenne (Tm) (Rathje et al., 1998),
k3 ) 1
“(7)
2\
Tn = ——fg— 3)

n
E 2
Oi

i

¢ ['intensité spectrale (SI) (Kramer, 1996),

2.8s8
SIE) = f PSV(, T)dT @)
O.1s
* Uintensité rms (I ) (Koutsourelakis et al., 2002),
1/ 9
Ime = 4]~ a(t)?dt (5)
T Jo
* La durée significative (t, )
t5 9% = t?:i)'ias - t:;ih*ias (6)
* La densité d’énergie spécifique (SED),
SED = / o(t)%dt @)
JO
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de la tour Odéon a Monaco :
calcul 3D d’'une fouille

de tres grande profondeur
<y | réalisée a flan de versant

O.J. GASTEBLED

Coyne & Bellier | en milieu urbain

Tractebel Engineering SA

| Infrastructure

Gennevilliers, France . La tour Odéon, un IGH appelé a culminer a 180 m, se
construit en territoire monégasque au sein d’un versant
caractérisé par une forte pente orientée suivant la

| . direction montagne-mer (amont-aval). L'insertion de
22 | )'ensemble de la tour dans le site nécessite la réalisation

1
( | d’une fouille de tres grande profondeur dans des
. terrains de caractéristiques moyennes a médiocres. La
‘ profondeur des excavations atteindra 72 m sur la partie
amont, tandis que de nombreuses constructions situées
en bordure et au voisinage de cette fouille doivent étre
maintenues intactes. Les contraintes topographiques,
géologiques et urbanistiques du site, ainsi que les
| conditions de réalisation du projet, ont conduit a
(; privilégier une solution de souténement mobilisant un
|
|

esume

effet de voite sub-horizontal dans les terrains et dans

| les parois en amont de la fouille. La quantification de

L cet apport bénéfique sur la stabilité et les déplacements
induits n’a pu étre estimée qu’en recourant a une

1 | modélisation tri-dimensionnelle par éléments finis

‘ volumiques. Les résultats du modéle en termes de

‘-.I | déplacements et de plasticité des terrains permettent

|

|

|

_i de mieux saisir le comportement 3D du systeme de
|' souténement.

Mots-clés : modélisation numérique, modélisation 3D,
excavation profonde.

| Basement of Odeon tower in Monaco:
3D modelling of a deep excavation
In a densely built sloping site

The Odeon tower, a high-rise building planed to reach a height
of 180 m, is currently under construction in Monaco on a steeply
sloping terrain. The tower basement and foundations involve a
| very deep excavation in challenging ground conditions with fair
|‘ to poor marlstone present at depth. The excavation depth will

reach 72 m on the uphill side while several adjacent residential
i | buildings and public facilities must remain undisturbed.

|' The constraints in terms of site configuration and projects

Abstract

requirements lead to adopting a retaining system which takes
advantage of 3D arching effects both in the ground and in the
diaphragm walls. The quantitative assessment of the benefits

of such arching effects on global stability and on induced
displacements required the use of 3D finite element analysis
with the ground modeled by solid elements. The obtained
results are discussed in term of induced ground movements and
plasticity in so far that it provides better insight into the way the

Key words: numerical modelling, 3D models, deep excavation. 41
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Introduction

La tour Odéon, un IGH, appelé a devenir le plus
haut de Monaco, est actuellement en cours de
construction sur un site fortement urbanisé et caracté-
risé par un versant prononcé (pente a 1/3).

La tour culminant a 180 m de haut et comportant
10 niveaux de sous-sol nécessite la réalisation d'une
fouille exceptionnelle qui atteindra 72 m de profondeur
en amont. La forte pente du versant, I'exiguité du site,
la densité du bati ainsi que la présence d'une poche de
marnes altérées ont contribué a opter pour un calcul 3D
et ceci dés la phase de conception du systéme de souténe-
ment de la fouille. Il s’agissait de s"assurer que la solution
adoptée serait apte a garantir a la fois la stabilité en grand
du versant durant toutes les phases de travaux, mais aussi
la maitrise des déplacements induits aux avoisinants.

Alors que la justification des souténements vis-a-vis
de leur résistance ultime a pu étre menée suivant la pra-
tique usuelle, en ayant recours & des modeles 2D du type
méthode aux réactions hyperstatiques (cf. NF P94-282,
mars 2009), les conditions extrémes du projet et le choix
d’une solution de souténement fonctionnant en voUte
ont rendu le recours a une modélisation numérique 3D
sophistiquée nécessaire pour justifier la faisabilité éco-
nomique et technique du projet ainsi que pour fixer les
critéres du DCE en termes de déplacements admissibles.

2]
Caractéristiques du site

Implantation et dimensions de la fouille

La tour Odéon est implantée a Monaco sur un ver-
sant aménagé en terrasses, délimité, d’une part, a l'aval
(est) par le boulevard du Ténao et, d’autre part, a l'amont
(ouest) et au nord par la frontiére franco-monégasque.

ke 480ve

P

PP,

. Implantation et dimensions du projet.
Architecture de la tour et esquisse de la
fouille.
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L'emprise de la tour occupe le quasi-totalité de
I’espace disponible, ce qui rend le chantier particu-
lierement difficile d’accés compte tenu de l'inclinai-
son du versant (Fig. 1). La tour a une emprise paral-
1é1épipédique de 70 m de longueur dans la direction
amont-aval, de 30 m de largeur a I'amont et de 65 m de
largeur a l'aval (Fig. 3). La dénivellation maximale du
terrain naturel sur 'emprise est de 39 m {de 70 NGM a
109 NGM) (Fig. 2).

Le fond de fouille final étant terrassé au niveau
37 NGM, la profondeur d’excavation est de 33 m a
I'aval et de 72 m a I'amont (Fig. 4). Les parois moulées
et les barrettes de fondation sont fichées de 15 m sous
le niveau de fond de fouille, soit des pointes a 22 NGM.

Caractérisation géologique et géotechnique

Le site a fait 'objet d'une campagne de reconnais-
sances poussée comprenant de nombreux sondages
avec enregistrement des parametres de forage, des
essais pressiométriques (pour les terrains de surface)
et dilatométriques (pour les roches), des prélévements
d’éprouvettes pour essais de laboratoires, ainsi que de
I'imagerie optique de paroi en forage pour l'identifica-
tion des familles de discontinuités au sein des marno-
calcaires.

Une couche relativement épaisse d’éboulis (supé-
rieure a 10 m en certains points) est présente en amont
du site. Cette couche s’amincit vers l'aval pour dispa-
raitre totalement & mi-longueur de 'emprise (couche
superficielle de couleur claire en figure 2).

La couche d’éboulis repose sur une formation
marno-calcaire hétérogéne de forte puissance régnant
sur la totalité de la hauteur des infrastructures et attei-
gnant par endroit le niveau de 10 NGM (plus profond
que la pointe des barrettes de fondation). Au sein de
cette formation, une poche de marnes altérées pré-
sentant des caractéristiques mécaniques faibles a été
détectée, localement, en amont de la fouille. Cette
anomalie est située en profondeur (37 NGM) sur une
épaisseur variant de 10 4 20 m. Le pendage général de
la couche marno-calcaire, dirigé vers I'amont, est favo-
rable a la stabilité en grand du versant. Aprés étude
des familles de discontinuités identifiées et en tenant
compte de I"échelle de 'ouvrage, une approche de type
« milieux continus » avec module et caractéristiques
de résistance équivalents a été retenue pour les calculs
de déplacements. Des caractéristiques de résistance
réduites ont été retenues pour les calculs de stabilités.

Avoisinants

La fouille de la tour Odéon est excavée dans un site
ou il existe des batiments, des villas et des immeubles
publics. L'éloignement de ces ouvrages existants par
rapport aux limites de la fouille est variable, mais dans
tous les cas, et compte tenu de la profondeur signifi-
cative des excavations, un certain nombre d’entre eux
se situent dans la zone d’influence des déplacements
entrainés par les travaux.



Perspective du modéle 3D. Terrain naturel
et niveau de fondation des avoisinants
avant travaux.

Vue rapprochée de la perspective. Fouille
terrassée et niveaux de fondation des
avoisinants.

Teur QREON -
fouille ¢ fondations

2. mee& Vue rapprochée du maillage en
m6.3 Vue en plan du modeéle 3D. Emprise de la perspective. Emprise de fouille (trait blanc)
fouille et fondations des avoisinants. et fondations des avoisinants.

Vue en plan du maillage. Emprise de la fouille (trait gris). Affleurants : éboulis en blanc et marno-calcaires
en foncé.
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Au sud de la fouille, se trouvent les avoisinants sui-
vants :

- 'immeuble « Point du jour », un batiment de 7 étages,
dont la cote des semelles filantes varie entre 55 NGM
(cHté fouille) et 57 NGM (cOté opposé) ; il possede
4 sous-sols ;

- le Colléege Charles III, un batiment de 10 étages,
construit sur une plate-forme & la cote 70 NGM, et
fondé sur pieux/puits dont la base se situerait a la cote
63.50 NGM. La réalisation de ce college a nécessité un
terrassement du versant amont et un mur de souténe-
ment stabilisé par 4 lits de tirants. Une partie de ces
tirants empiéte sur la fouille du projet ;

- les immeubles Virginia Plaza et Florentine, qui sont
des batiments de 5 et 10 niveaux respectivement.
La fondation de Virginia Plaza, sur radier, se situe a
la cote 95 NGM. La villa Florentine est située sur des
cotes plus élevées.

La fouille est bordée a ’est par le boulevard du
Ténao a la cote 67 NGM environ, qui domine & son tour
la suite du versant vers 'aval. Ce boulevard contient
en son sein des égouts, une galerie technicue et autres
réseaux. Au nord et a l'ouest le versant, aménagé en
terrasses, remonte jusqu’a la rue Guynemer et poursuit
sa montée avant d’atteindre une pente moins raide. La
villa dite Bataglia se situe sur le versant a l'aval de la
rue Guynemer.

Ce voisinage impose des contraintes d’exécution,
notamment en termes de :

— nuisance sonore ;
—nuisance vibratoire ;
— déplacement des ouvrages existants.

i
SR R T

fael du Téngg
R

17

57 NG

~ #e7z Coupe de la tour et des infrastructures.
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Soutenements : conception
et méthodes

Specificités du projet

La partie visible de la tour Odéon est composée
d’un socle de sept niveaux sur lequel se dresse la tour
proprement dite. Cette derniere se divise en deux ailes
constituées pour la plus haute de 50 niveaux de plan-
chers (R+50) et pour l'autre de 46 niveaux (R+46), au-
dessus de la dalle de rez-de-chaussée (approximati-
vement au niveau du boulevard du Ténao). Les deux
ailes sont perpendiculaires et sont mécaniquement
solidaires.

Les 10 niveaux de sous-sol de la tour sous le rez-de-
chaussée (« infrastructure ») constituent les planchers
servant aux emplacements d’environ 500 véhicules,
aux locaux techniques et aux caves. Les planchers d’in-
frastructure seront réalisés sans joints de dilatation.

Le choix d’un systéme de souténement sera donc
adapté aux conditions topographiques énoncées : en
effet, si la stabilisation des parois de soutenement sous
le boulevard du Ténao pourra étre assurée au moyen
d'un systéme de planchers butonnants, elle ne peut pas
I'étre avec le méme dispositif pour les parois situées
au-dessus de ce boulevard a cause de 1'absence de ter-
rain offrant butée en vis-a-vis. Il est donc nécessaire
d’envisager un systeme de stabilisation au moyen de
tirants pour ces parois.

Principes généraux et phasage de réalisation

Afin de sécuriser le souténement des parois exca-
vées sous le niveau de rez-de-chaussée, d’une part, et
de réduire les délais de réalisation de 'ensemble des
ouvrages du projet, d’autre part, la méthode de réali-
sation up and down a été adoptée pour les travaux de
réalisation du gros ceuvre du batiment.

Les séquences des travaux et la méthode de soute-
nement adoptée consistent a :

— réaliser les travaux de souténement et d’excavation
des terrains dans 'emprise du projet, a partir de la sur-
face du terrain en amont jusqu’au niveau du terrain en
aval. Il s’agit des travaux de souténement exécutés a
I'aide des parois berlinoises en amont (ouest), au nord
et au sud du projet, stabilisées par des tirants d’an-
crage et confortées a 'aide du béton projeté armé ;

- réaliser les parois de soutenement périphériques en
panneaux de paroi moulée, sous les parois berlinoises
jusqu’au fond de fouille. Le niveau d’arase des pan-
neaux est variable mais correspond approximative-
ment au niveau du rez-de-chaussée ;

~ exécuter les excavations en « taupe » sous le niveau
du rez-de-chaussée, et construire successivement et
en descendant les planchers des différents niveaux
d’infrastructure a I’abri des panneaux de paroi moulée.
Cela nécessite donc I'exécution des fondations pro-
fondes a partir du niveau de rez-de-chaussée. 1l s’agit
de barrettes de fondation de forte section et de haute
capacité de portance.



Il est & noter que le massif de terre formant le bou-
levard du Ténao s’étend sur une faible largeur, et a son
aval les terrains « plongent » sur le plan topographique
vers le bas. Cela signifie que la butée aval de la fouille
est trés Taible, voire nulle sur une certaine hauteur.

Parois berlinoises

Deux types de parois berlinoises sont envisagés,
distinguées par le type de profilés verticaux qui les for-
ment : une premiére série (appelée « mini-berlinoise »)
constituée de « micropieux » métalliques, pour soute-
nir les premiers métres du terrain (environ 10 metres).
Les pressions de terres y sont réduites, en revanche les
caractéristiques géotechniques y sont moins bonnes
(éboulis). Compte tenu de la forte inclinaison topogra-
phique des terrains et des difficultés d’acces des engins
de forage sur les zones de travauy, il s’agit d’'une solu-
tion adaptée, puisqu’elle emploi des engins moins lourds
et peu encombrants. A 'abri des parois réalisées avec
cette méthode, des plates-formes de travail sont consti-
tuées, rendant possible I'emploi d’engins plus lourds
pour le forage des pieux en béton armé qui formeront la
seconde série de paroi berlinoise (appelée « berlinoise »).

La paroi dite « berlinoise » sera formée de « pieux »
en béton armé de diametre 1 000 mm, munis de réser-
vations, « trompettes » et plaque d’appul pour le pas-
sage et I'ancrage des cables des tirants. Un certain
nombre de ces réservations seront réalisées a titre
conservatoire. Ce choix est guidé par le fait de pou-
voir intervenir sur n’importe quels « pieux », indé-
pendamment de sa position géographique. Les pieux
contiennent, également, au sein de leur cage d’arma-
tures principales, des armatures en attente assurant la
liaison avec les panneaux provisoires en béton projeté
entre « pieux ».

Au sud du projet, et sur le segment de paroi le plus
en amont, la présence des immeubles « Viginia Plaza »
et « Villa Florentine », et I'absence d’autorisation pour
loger des tirants d’ancrage au sein des tréfonds corres-
pondants, imposent une orientation de tirants non per-
pendiculaire a la paroi. Ces tirants seront arrétés a la
limite de la propriété. Cette orientation induit une com-
posante d’efforts de tirants dans le plan de la paroi,
mettant en butée 'extrémité de ce trongon cdté amont.

Comblement du vide entre parois berlinoises
et voiles périphériques du batiment

Conformément a la méthode de réalisation up and
down, les structures des niveaux supérieurs seront
réalisées en méme temps que les travaux d’excava-
tion et de réalisation des planchers de sous-sol. Ainsi,
les voiles périphériques définitifs du batiment seront
exécutés devant les parois berlinoises. Un dispositif
de drainage et de collecte des eaux sera réalisé entre
les parois de souténement et les voiles périphériques.
Afin d’améliorer la stabilité générale du versant lors
de l'excavation des niveaux de sous-sol de plus en plus
profonde, le vide entre les parois berlinoises et les
voiles périphériques du batiment sera comblé avec de
la grave ciment au fur et & mesure de la réalisation des
niveaux de plancher au-dessus du rez-de-chaussée.

Paroi moulée/contrefort/
barrette de fondation

Le systéme de souténement des niveaux de sous-sol
est une paroi moulée, renforcée dans les zones les plus
sollicitée par des contreforts.

Les parois moulées seront soutenues par plan-
chers-diaphragmes butonnants, réalisés en « taupe » a
partir du niveau de rez-de-chaussée. Ces planchers (et
les poutres associées) seront liaisonnés aux panneaux
de paroi moulée, contreforts et barrettes.

La présence de contreforts dans des zones de pous-
sée les plus sollicitées auront deux réles mécaniques :

— améliorer la rigidité des parois lors des excavations,
avant méme la réalisation des planchers butonnants ;

— fretter le sol devant les parois, et améliorer sa cohé-
sion apparente.

En revanche, pour éviter que les efforts induits
dans la paroi moulée et dans le contrefort ne soient
excessifs, les contreforts ne seront pas mécaniquement
liés aux parois. Ce choix n’augmente pas considérable-
ment la flexion d’ensemble mais a l'avantage d’éviter
de générer de trop grands efforts dans les contreforts.

En effet, nous rencontrons, ici, la problématique
générale consistant a assurer une butée suffisante en
fond de fouille lorsque la hauteur excavée dépasse les
profondeurs de 40-50 m, dans des sols de cohésion
faible & moyenne. Soit il faut mobiliser une masse trées
importante de sol en butée, ce ui nécessite une fiche
de paroi trés rigide et surtout trés profonde, soit il faut
améliorer la cohésion apparente du sol. Nous avons
opté pour cette deuxiéme solution en introduisant le
frettage du sol au pied des parois de grande profon-
deur. La figure 8 ci-dessous illustre une comparaison
de ces deux solutions.
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. Relation entre profondeur d’équilibre et
fiche ou cohésion.

La présence de contreforts dans la zone de pous-
sées importantes, associée a des barrettes de fondation
contribue au frettage du sol en butée devant les parois
de souténement. Pour ce qui concerne le frettage du
sol devant les parois, les volumes de sol situés vers les
derniers niveaux de sous-sol sont également renforces
par clouage en fibre de verre. Ce clouage sera réalisé
en particulier prés des panneaux, et les clous seront
découpés au fur et a mesure des excavations.
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Le dimensionnement des parois moulées, contre-
forts et barrettes tiendra compte notamment du com-
portement de I'ensemble du batiment issu d"une modé-
lisation a trois dimensions, intégrant les ouvrages de
soutenement et les structures béton du batiment avec
simulation des phases de construction.

Les barrettes, les contreforts et certains panneaux
de paroi moulée seront équipés de tubes soniques et
d’extensometres.

Drainage de fond et drainage de peau

Le drainage de fond est assuré au moyen de drains
forés dans le massif du terrain a l'arriere des parois.
Ces drains conduiront les eaux devant les parois de
souténement, puis a l'intérieur des volumes du bati-
ment ou elles seront collectées et acheminées vers des
exutoires. Au droit des parois berlinoises, les barba-
canes et drains évacueront les eaux récoltées au sein
d’une nappe drainante posée sur le voile en béton pro-
jeté, et recouverte par un non-tissé et une membrane
en polyane armé. Un drainage de pieds associé a un
collecteur acheminera les eaux vers les exutoires.

Un drainage de peau est également réalisé a 1’ar-
riere des parois berlinoises (avec micropieux et pieux)
sur environ 25 % de la surface. Des barbacanes sont
placées a travers le béton projeté pour évacuer les eaux
éventuelles vers l'avant des parois de soutenement. Un
tapis drainant est réalisé en fond de fouille.

Modélisation numérique

Un modele tri-dimensionnel des terrains et des
infrastructures de la tour (comprenant souténements,
sous-sols et fondations) a été défini sous le logiciel aux
éléments finis, midas GTS. Les frontieres du modele
ont été choisies suffisamment éloignées de la fouille
pour minimiser les effets de bord. Les dimensions en
plan du modéle sont de 375 m dans la direction amont-
aval et de 250 m dans la direction nord-sud. Le fond du
modele est placé a 7 NGM ce qui conduit a des épais-
seurs de terrain modélisé variant de 60 m a 100 m sur
I'emprise de la fouille (Fig. 2).

I utilisation d’un mailleur automatique générant des
tétraedres a permis une totale liberté dans la définition
géometrique des solides et dans le raffinement local du
maillage (Figs. 5 et 6). La taille de maille varie de 2 m a
proximité de la fouille, & plus de 25 m aux frontieres du
modele. Un total de 154 400 éléments linéaires tétraé-
driques a été généré, pour un total de 30 900 nceuds. La
précision sur les déplacements de surface est apparue
satisfaisante avec ce maillage d’éléments linéaire apres
comparaison des résultats obtenus avec le méme mail-
lage d’éléments quadratiques (différence < 10 %).

Sols et roches

Le comportement de tous les terrains (sols et
roches) a été modélisé par 'approche des milieux
continus et en retenant une loi élasto-plastique de type
Mohr-Coulomb. Lincapacité de ce modeéle a refléter le
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changement important de module lors du passage du
chargement primaire au déchargement est compensé,
en partie, grace a la manipulation suivante : le module
de compressibilité, K, est défini sur la base du module
de déchargement, alors que le module de cisaillement,
G, est défini sur la base du module de chargement pri-
maire. Cette manipulation conduit & une approxima-
tion acceptable du comportement des roches tendres
soumises a un chemin de chargement correspondant
aux travaux de fouille (cf. Schweiger, 2002).

Les caractéristicques de résistance isotropes équiva-
lentes au comportement de la masse rocheuse ont été
retenues pour les calculs de déplacement (état limite
de service, ELS) (Tableau I). Pour les calculs de stabilité
en grand (état limite ultime GEO), nous nous sommes
placés a la sécurité en imposant la vérification de deux
hypotheses défavorables :

—réduction de la résistance caractéristique de la masse
rocheuse par l'utilisation des facteurs de sécurité par-
tiels spécifiés dans les recommandations CLOUTERRE
(Tableau II) ;

~ adoption des caractéristiques nominales des joints
(non réduites) supposés diffus et non orientés (loi iso-
trope) (cf. Tableau III).

Infrastructures et soutenements

La mini-berlinoise a été modélisée par la combinai-
son d’éléments de coque représentant le béton pro-
jeté, d’éléments de poutre horizontaux représentant les
liernes et d’éléments de poutre verticaux représentant
des groupes de micro-pieux sur la base de 1 pour 2 ou
de 1 pour 4.

La berlinoise en pieux forés a été modélisée par la
combinaison d’éléments de coque pour le béton pro-
jeté et d’éléments de poutre verticaux pour les pieux
béton sur la base de 1 pour 1 (Fig. 9).

La paroi moulée, les barrettes de fondation et les
planchers butonnants ont été modélisés par des élé-
ments de coque (Fig. 10). Les contreforts ont été modé-
lisés par des éléments de poutre connectés a leur axe
neutre avec la paroi moulée. ’hypothése est faite que
les frottements a l'interface entre ces deux éléments
structuraux sont négligeables (Fig. 11).

Un comportement linéaire élasticue est retenu
pour tous les éléments de structures (béton et acier).
Ce choix est justifié dans la mesure ou le modeéle est
essentiellement développé pour le calcul des déplace-
ments induits (ELS) et que les vérifications a la rupture
des éléments de structures (ELU — STR) sont vérifiées
de fagon indépendante par les méthodes 2D classiques.
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Vue en plan des écrans de souténement.

Vue de face (vers 'ouest) du systeme de
souténement a trois niveaux. La paroi
moulée est représentée transparente.

WG 48 Vue en plan du systéeme de tirants. Bulbes
d’ancrage représentés en traits foncés.

Vue en perspective des barrettes de
fondation et des planchers butonnants ] o N
représentés dans enceinte de la paroi . He 18 Vue de cdté (vers le nord) du systeéme de
moulée (transparente). tirants.
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Valeurs caractéristiques des propriétés des
terrains.

L TALEAUE

Eboulis 0,101 0,30 10 30 5
Marno-calcaires 1,218 0,30 30 32 1
Marnes altérées 0,205 0,30 20 22 0

. msteaus Propriétés des terrains pour le calcul de
stabilite avec caractéristiques de masse
rocheuse réduites.

1,218 0,30 17 24 1
0,205 0,30 11 16 0

Marno-calcaires

Marnes altérées

Propriétés des terrains pour le calcul de
stabilité avec caractéristiques de joints
généralisés.

L TABIEAUW

1,218 0,30 10 25 1
0,205 0,30 11 16 0

Marno-calcaires

Marnes altérées

Tirants précontraints

Le modele comprend un total de 520 tirants pré-
contraints répartis sur 19 lits (Figs. 12 et 13). L'orienta-
tion ainsi que les longueurs libres et scellées de chaque
tirant ont été représentées de maniere détaillée dans le
modele. Les sections de tirant et les efforts de précon-
trainte retenus pour le modele 3D sont issus de calculs
2D menés selon la méthode classique de dimensionne-
ment des parois tirantées (logiciel RIDO reposant sur la
méthode des réactions hyperstaticues).

Les longueurs de tirant scellées au terrain sont
modélisées par des « éléments de barre incorporés »
dont I'emplacement et l'orientation peuvent étre fixés
indépendamment du maillage solide dans lequel ils
s'inscrivent, tout en respectant la compatibilité des
champs de déplacement, ce qui correspond a une
hypothése d’adhérence parfaite entre bulbe d’ancrage
et terrain. Pour améliorer la précision du modéle, la
connectivité nodale entre terrain et tirant a été respec-
tée au point limite entre longueur libre et longueur
scellée. Les longueurs libres sont modélisées par un
élément de barre unique reliant la partie scellée a
I"écran de souténement.

Lors de I'étape de calcul correspondant a la mise en
charge d'un lit de tirants, les éléments représentant les
longueurs libres sont désactivés et les efforts de pré-
contraintes sont modélisés par deux forces ponctuelles
colinéaires égales et opposées : 1'une s’appliquant a la
partie scellée et l'autre a la téte d’ancrage sur l’écran
de soutenement. A I'étape suivante, les éléments repré-
sentant les longueurs libres sont activés pour tenir
compte de leur raideur.
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Initialisation des contraintes

La topographie du versant est synonyme d’inclinai-
son des contraintes principales in situ, de réduction de
la contrainte mineure en surface et de concentration
de la contrainte horizontale en pied de versant. Estimer
au mieux cet état de contrainte initial est un facteur-clé
pour la détermination des efforts agissant sur les sou-
ténements ainsi que pour le calcul des déplacements
induits par le terrassement de la fouille.

Toutefois, quasiment aucun résultat d’essais
n’est disponible permettant I'évaluation de l'état de
contrainte in situ. Cela est notamment vrai pour les
couches les plus profondes des marno-calcaires dont
I'état de contrainte in situ le résultat de I’histoire géo-
logique du site (activité tectonique, érosion, surcon-
solidation, etc.) et du comportement de ces terrains
a I’échelle géologique (fluage, processus physico-
chimiques, etc.). En l'absence de données, nous avons
opté pour une approche pragmatique afin d’estimer au
mieux 'état de contrainte initial :

— n’utiliser que des champs de contraintes initiales
respectant a la fois la condition d’équilibre sous poids
propre et la loi de comportement plastique des ter-
rains ;

~ mener une étude paramétrique sur l'influence du
coefficient K, des couches profondes en faisant des
choix prudents pour la valeur haute et la valeur basse.

Durant 1'étape de calcul d’initialisation des
contraintes, des coefficients de Poisson dits « géo-
logiques », Voo ont été utilisés de facon a obtenir les
valeurs de K visées pour les conditions de consoli-
dation normales ans les couches les plus profondes :

£
Vg=
1+4,

Les coefficients de Poisson dits « élastiques » sont
rétablis ensuite durant les étapes de calcul corres-
pondant aux phases de travaux. Par cette approche,
les calculs ont pu étre menés pour une valeur haute
(0,8) et pour une valeur basse (1-sin¢) des K dans les
couches les plus profondes, tout en conservant un
état de contrainte in situ de surface essentiellement
déterminé par la topographie du terrain et la condition
d’équilibre.

Phasage de construction

La prise en compte du phasage de construction de
la fouille a nécessité un calcul non linéaire en 50 étapes.
Deux étapes de calcul sont nécessaires pour linitiali-
sation des contraintes initiales, y compris la prise en
compte de la descente de charge des batiments avoisi-
nants. Puis deux étapes de calcul ont été effectuées par
lit de tirants :

— une étape de terrassement, pour dégager le niveau
des tétes du lit de tirants a mettre en place ;

— suivi par une étape d’installation du lit de tirants et
"application des charges de précontraintes.

Apres installation du dernier lit de tirants, une
étape de calcul a ensuite été effectuée par niveau de
plancher butonnant jusqu’a atteindre le niveau de fond
de fouille.
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Effet de vofite dans les terrains. Orientation
des contraintes principales a 'achévement
des travaux de fouille dans une coupe
horizontale.

Principaux résultats

Déplacements induits

Les figures 14 et 15 montrent les résultats d’'un des
calculs a I'ELS en termes de déplacements induits au

niveau du terrain naturel et des fondations des avoi-
sinants. Les déplacements de la paroi moulée sont
présentés en figure 17. Les déformations plastiques
obtenues dans les marno-calcaires sont présentées en
figure 16.

Les déplacements horizontaux ne dépassent pas
9 mm en surface et sont maximaux en bordure nord de
la fouille. IIs restent inférieurs a 5 mm au droit des fon-
dations des avoisinants. Les tassements ne dépassent
pas les 5 mm et sont maximaux en frontiere ouest. Des
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soulevements sont prévus en frontiere sud et est. Bien
que les terrains subissant des déformations plastiques
représentent un volume important, les valeurs des
déformations plastiques restent faibles et maitrisées,
notamment dans le massif d’ancrage des tirants. On
notera l'effet marqué de la présence de la poche de
marnes altérées sur la distribution des déplacements
de la paroi moulée et sur la localisation des déforma-
tions plastiques.

Stabilité

La stabilité globale du site a été vérifiée en montrant
qu'un état d’équilibre convergé est atteint a toutes les
étapes de calcul et ceci avec des caractéristiques de
terrain réduites selon les deux hypothéses introduites
au paragraphe 4.1 (caractéristiques de masse rocheuse
réduites et caractéristiques de joints généralisés). Une
étude paramétrique sur l'influence des contraintes ini-
tiales a été menée. Dans tous les cas de figure étudiés
des facteurs de sécurité satisfaisants ont été obtenus
pour la stabilité globale du site.

Orientation des contraintes

et effets de volite

La procédure d’initialisation des contraintes sous
poids propre a permis de tenir compte de Ueffet de
versant sur l'orientation des contraintes principales
initiales. Dans les couches de surface du modele,
I'inclinaison de la contrainte majeure par rapport a la
surface libre est comprise entre 40° et 50° ce qui est
conforme aux 45° donnés par l’approche de J. Goguel
dans I'hypothése de relaxation complete, cf. Sirieys et
al., 2008. Comme attendu les contraintes principales
majeures deviennent plus verticales en profondeur.

La modélisation 3D permet de tenir compte de
'effet de volte qui se développe dans les terrains en
amont de la fouille. Les résultats montrent qu’a 1'état
initial, les contraintes principales sont orientées sui-
vant le versant, alors qu’en fin de travaux, la contrainte
horizontale majeure forme une voUte autour de 'extré-
mité ouest de la fouille (Fig. 19). Cet effet permet une
réduction de la poussée des terres sur la paroi moulée,
notamment entre les cotes 50 et 66 NGM sur la par-
tie arrondie au sud-ouest de la fouille (Fig. 18). A ces
profondeurs (de 50 a 65 NGM), un effet de volte se
développe dans les marno-calcaires compétents, ce ui
conduit a une réduction de la poussée plus importante
sur la paroi arrondie que sur la paroi plane au nord-
est de la fouille. Par contre, la poussée exercée par les
marnes altérées entre les cotes 35 et 45 NGM, est plus
forte dans la partie arrondie que dans la partie plane
car le comportement nettement plus raide de la paroi
arrondie n’autorise pas suffisamment de déplacement
pour atteindre 1'équilibre limite de poussée dans ces
terrains souples. Les marnes altérées exercent alors
une poussée plus proche du K, sur la partie arrondie,
alors qu’elles exercent une poussée plus proche du K,
sur la partie plane.
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Prise en compte des résultats
de calcul

Définition des seuils de vigilance et d'alerte

Les seuils de vigilance ont été définis a deux
niveaux. Au premier niveau, en amont du projet, lors
du dimensionnement des parois, les seuils de dépla-
cement correspondent a 'objet calculé et dimensionné
dans un cadre précis de méthode et de modele de
calcul et d’hypothéses associées. Au second niveau,
lors de la réalisation des travaux, les seuils corres-
pondent aux déplacements réellement mesurés sur
les ouvrages (parois de soutenement et les ouvrages
avoisinants). Cette deuxiéme démarche est adoptée en
relation avec la méthode observationnelle.

En ce qui concerne la phase amont, les parois de
souténement sont dimensionnées en ciblant des dépla-
cements limites fixés. Les valeurs indiquées corres-
pondent a des méthodes de calcul et de dimensionne-
ment dont les regles sont fixées simultanément. Les
seuils de déplacement fixés aux calculs de parois sont
issus des considérations suivantes :

- 3 mm si le point considéré de la paroi est a moins
5m de distance de la fondation des ouvrages sensibles
(batiment, villas et immeubles publics) ;

- 10 mm si le point considéré de la paroi est situé a
10 m de distance de la fondation de ces ouvrages, avec
interpolation linéaire entre ces deux couples de valeurs
pour des distances intermédiaires ;

— 15 4 30 mm si le point considéré de la paroi est situé
a plus de 10 m de distance de la fondation de ces
ouvrages (selon les cas).

En cours d’exécution, et en relation avec la méthode
observationnelle, les seuils suivants ont été considérés :

—les déplacements (valeurs résultantes des mouvements
horizontaux et verticaux) sont mesurés au cours des fra-
vaux par des relevés systématicues. Un seuil d’alerte de
déplacement sur ouvrages avoisinants est fixé.

— le seuil d’alerte est fixé a 3 mm de mouvement
mesuré, apres correction des parts imputables a la
température et aux mouvements « naturels ». Le dépas-
sement de ce seuil donne lieu a 'analyse des phéno-
menes et des causes des déplacements, et amene l'en-
trepreneur a proposer des solutions en accord avec
le maitre d’ceuvre et le bureau de contréle. Cette pro-
cédure sera également appliquée, dans le cas ou les
mouvements de la paroi de soutéenement atteignent les
valeurs calculées ;

—le seuil d’arrét est fixé a 5 mm sur les ouvrages avoi-
sinants.

Déplacements induits par les méthodes
de réalisation des pieux

Les seuils indiqués ci-dessus sont parfois pertur-
bés par des phénomeénes dont I'impact ne peut pas, a
I'heure actuelle, étre appréhendé par des lois rhéolo-
giques. 1l s’agit notamment des effets, sur le déplace-



ment des ouvrages, de la méthode de réalisation des
tirants ou de pieux engendrant des vibrations dans
le sol (marteau fond de trou, etc.), ou des injections
sous fortes pressions. Ce type d’intervention ou ces
méthodes de réalisation induisent, sur les ouvrages
fondés sur des sols insuffisamment compacts (notam-
ment les éboulis), des mouvements qui ne sont pas dus
aux travaux d’excavation proprement dits, et ne sont
pas liés au risque d’instabilité des parois de la fouille.
Il est donc tres important d’identifier les phénoménes
prépondérants, notamment en adoptant des méthodes
de forage ou d’injection compatibles avec le contexte
sensible du site (forage par carottage, diminution de la
pression d’injection, passage d'IRS en IGU, etc.).

Soulevements

Compte tenu de la méthode de réalisation adop-
tée pour la tour (up and down), les barrettes de fonda-
tion seront réalisées par anticipation au moment ou il
restera encore plus de 30 metres d’excavation a réali-
ser. Il en résulte qu’avec les excavations, on décharge
le terrain. Le sol encaissant les barrettes subit alors
une « expansion » (pour ne pas utiliser la termino-
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logie « gonflement » qui est en général utilisée pour
d’autres phénomenes), directement liée a son module
de déchargement.

Cette expansion entraine les barrettes qui inter-
agissent avec le sol par I'intermédiaire de son module
d’élasticité. Le déplacement total observé aprés la
simulation des excavations dans le modele 3D englo-
bant sol et barrettes fournit le parameétre de base pour
le calcul détaillé du champ de cisaillement et de U'effort
axial dans les barrettes par des modeéles ponctuels.

Conclusion

Les calculs présentés dans cet article ont été menés
lors des études de projet de la tour Odéon. La fouille
est actuellement en cours de réalisation. Les déplace-
ments des avoisinants font 'objet d’un dispositif de
suivi particulierement développé. Les pieux de berli-
noise sont équipés d’inclinomeétres pour une meilleure
précision du suivi de leurs déplacements.

Les résultats de calcul en termes de déplacements
induits ont servi de base pour la définition des seuils
de vigilance et d’alerte qui rendent possible la détec-
tion précoce de toute déviation vis-a-vis du compor-
tement attendu et permettraient, au besoin, la mise en
ceuvre de mesures préventives ou confortatives suffi-
samment en amont.

L’apport d’'une modélisation 3D du massif, des
existants, de la fouille et des structures, englobant la
simulation des différentes phases de la construction est
particulierement évident pour ce projet. Les effets de la
géométrie de la fouille (« effets de volte ») vis-a-vis de
I'exercice des poussées du sol dans le sens amont-aval
ne pouvaient étre appréciés que par une modélisation
de ce type. L'estimation des mouvements des existants,
situés plus ou moins loin de la fouille, en fonction du
déplacement horizontal des parois, ou bien, a l'issue
du déchargement du sol provoquant des déplacements
verticaux ascendants, a également été possible grice a
cette modélisation.

La comparaison des déplacements réellement
mesurés a ceux calculés avec le modéle numérique a
différentes phases est 'exercice indispensable pour
I'ingénieur qui doit comprendre l'origine des écarts
éventuels, corriger, le cas échéant, la valeur des para-
metres de la modélisation, et assurer la veille indispen-
sable & un « suivi observationnel ».
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Modéliser la propagation
d’ondes et de vibrations
dans les sols

La modélisation de la propagation d’ondes et de
vibrations dans les sols peut s’envisager a l'aide
d’approches numériques variées (éléments finis,
éléments de frontiére, éléments spectraux...). Ces
méthodes présentent des avantages et des inconvénients
différents. Dans les couches de sol de surface, les ondes
et les vibrations peuvent étre simultanément amplifiées
et atténuées du fait du contraste de vitesse entre les
couches et de leurs propriétés d’amortissement. Des
modeéles 2D/3D sont nécessaires dans de nombreuses
situations et I'efficacité et la précision des méthodes
numériques pour modéliser de fortes hétérogénéités et
des géométries complexes peut s’avérer problématique.
En outre, les conditions de radiation des ondes a
I'infini ne sont pas aisées a contréler avec les méthodes
d’éléments finis ou spectraux alors qu’elles sont
explicitement prises en compte avec les méthodes
d’éléments de frontiére. Différentes méthodes de
couches absorbantes (e.g. F-PML, M-PML, CALM) ont
été récemment proposées afin de réduire ces réflexions
parasites sur les frontiéres du maillage. Pour les
simulations 3D, de récentes avancées de la méthode des
éléments de frontiére (i.e. formulations multip6le rapide)
autorisent des simulations efficaces méme pour des
domaines étendus. Finalement, les séismes et vibrations
forts peuvent induire des effets non linéaires dans les
couches de sol. Dans de telles situations, des avancées
récentes sur les formulations numériques et les modeles
de comportement sont présentées et discutées dans

cet article. Elles permettent de réduire le volume de
données expérimentales nécessaire a la validation et a
I'application de telles approches.

Mots-clés : ondes, séismes, vibrations, dynamique des
sols, simulation numérique, propagation, amortissement,
éléments finis, éléments de frontiére.

Modelling wave propagation
and v1brat10ns In solls

Waves and vibrations in soils can be modelled through various
numerical approaches (FEM, BEM, SEM, etc.). All these
methods have various advantages and drawbacks. In surficial
soil layers, waves and vibrations may be simultaneously
amplified and attenuated due to the velocity contrast between
these layers or their damping properties. 2D/3D models are
needed in many situations and the efficiency/accuracy of the
numerical methods to account for strong heterogeneities and
complex geometries is in question. Furthermore, the radiation
conditions at infinity are not easy to handle with finite/spectral
elements whereas it is explicitly accounted in the Boundary
Element Method. Various absorbing layer methods (e.g. F-PML,
M-PML, CALM) were recently proposed to attenuate spurious
wave reflections at the mesh boundaries. For 3D simulations,
recent advances in the Boundary Element Method (namely Fast
Multipole formulations) allow efficient large scale computations.
Finally, strong earthquakes or vibrations may involve nonlinear
effects in surficial soil layers. Recent advances in numerical
formulations and constitutive models in such complex situations
are presented and discussed in this paper. A crucial issue is the
availability of the field/laboratory data to feed and validate all
these models.

Key words: waves, earthquakes, vibrations, soil dynamics,
numerical modelling, propagation, damping, FEM, BEM. 53
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Modélisation numérique
de la propagation d'ondes
et de vibrations

Les problémes de propagation d’ondes sont carac-
térisés par différents phénomenes (Eringen, 1974 ;
Semblat et Pecker, 2009) : dispersion, diffraction, amor-
tissement, conversions de type d’ondes... La plupart de
ces caractéristiques sont rarement accessibles directe-
ment par I'expérience. Il est généralement nécessaire
de recourir a des expérimentations modeéles (matériaux
modeéles, essais & échelle réduite (Chazelas et al., 2003 ;
Semblat et Luong, 1998)) ou d’utiliser le calcul numé-
rique et/ou des méthodes inverses (Bui, 1993 ; Semblat
et al., 2000) afin de déterminer les paramétres caracté-
risant le matériau et les ondes qui s’y propagent.

Plusieurs méthodes numériques permettent de
simuler les phénomeénes de propagation d’ondes
(Fig. 1) : différences finies (Moczo et al., 2002 ; Virieux,
1986), éléments finis (Joly, 1982 ; Semblat, 1998), élé-
ments de frontiére (Bonnet, 1999 ; Dangla et al., 2005),
éléments spectraux (Faccioli et al., 1997 ; Komatitsch et
al., 1999). Suivant les applications visées, ces méthodes
numériques présentent des avantages et des inconvé-
nients différents.

La méthode des éléments finis (Fig. 2, gauche) est
trés puissante car elle permet de modéliser des géo-
métries et des comportements complexes. Pour les
probléemes de propagation d’ondes, elle présente
toutefois deux inconvénients principaux : la réflexion
d’ondes parasites sur les frontiéres du domaine maillé
(Chadwick et al., 1999 ; Collino, 1996 ; Modaressi et
Benzenati, 1992) et la dispersion numérique des ondes
(IThlenburg et Babuska, 1995 ; Semblat et Brioist, 2000).
La dispersion numérique provoque une variation arti-
ficielle de la vitesse de propagation des ondes en fonc-
tion des caractéristiques du modéle d’éléments finis.
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En effet, le maillage doit par exemple étre suffisam-
ment fin pour bien décrire la forme de 'onde (Fig. 2,
gauche).

La méthode des éléments de frontiere (Fig. 2,
droite) présente l'avantage de permettre une modéli-
sation aisée de la propagation d’ondes en milieu infini
ou semi-infini (Bonnet, 1999 ; Dangla et al., 2005). Les
conditions de radiation des ondes a l'infini sont en effet
directement prises en compte dans la formulation. Par
ailleurs, la méthode des éléments de frontiére résout
le probléme aux interfaces entre milieux de caractéris-
tiques homogénes : elle permet donc un gain sensible
pour la modélisation de la propagation bidimension-
nelle (interfaces unidimensionnelles) ou tridimension-
nelle (interfaces surfaciques), mais est donc limitée a
des milieux faiblement hétérogénes. Des formulations
accélérées de la méthode ont été proposées récem-
ment (Chaillat et al., 2009) ; elles sont présentées dans
la suite.

Afin de bénéficier des avantages de ces deux
méthodes, il peut étre intéressant de les combiner en
réalisant un couplage éléments finis/éléments de fron-
tiere {(Dangla, 1989).

L 2]

Modélisation de la propagation
d'ondes par éléments finis

ou spectraux

Dispersion numérique
La méthode des éléments finis et la méthode des
éléments spectraux permettent de modéliser la propa-

gation d’ondes et de vibrations dans les sols. Comme
pour d’autres méthodes de simulation, deux types d’er-

(c)

(d) (e)
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. #8 Différentes méthodes numériques permettant de modéliser la
propagation d’ondes et de vibrations : (a) méthode des différences
finies, (b) méthode des éléments finis, (c) méthode des éléments
spectraux, (d) méthode des éléments de frontiére, (e) méthode des
éléments discrets, (f) méthode des volumes finis.
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reur numérique peuvent étre étudiés (Hughes, 1987 ;
Chaljub et al., 2007 ; Ihlenburg et Babuska, 1995) : I'er-
reur sur le temps de propagation (erreur en période
relative) ; I'erreur sur 'amplitude (liée a l'amortisse-
ment numérique). Lerreur sur le temps de propaga-
tion varie d’un schéma d’intégration a l'autre (Hughes,
1987). Cette erreur influence donc l'estimation des
vitesses de propagation et est appelée dispersion
numérique. Cette erreur est appelée dispersion numeé-
rique en référence a la dispersion physique qui induit
une dépendance entre vitesses de propagation et fré-
quence (Deraemaeker et al., 1999 ; Hughes et al., 2008 ;
Thlenburg et Babuska, 1995 ; Semblat et Brioist, 2000).
La qualité d’une simulation de propagation d’ondes
dépend donc du schéma numérique au travers des
parameétres suivants : taille des éléments, schéma d’in-
tégration, degré d’'interpolation des éléments, etc. Il est
nécessaire de contrdler la précision du schéma numé-
rique utilisé car ’erreur numérique tend a s’accroitre
au cours de la propagation.

Plusieurs travaux théoriques proposent des ana-
lyses de l'erreur numérique a partir de I'estimation du
nombre d’onde approché (Deraemaeker et al., 1999 ;
Hughes et al., 2008 ; Semblat et Pecker, 2009). Ainsi,
Ihlenburg et Babuska (1995) ont montré qu’il existe
une fréquence de coupure au-dela de laquelle le phé-
nomeéne de propagation ne peut pas étre reproduit.
Suivant la fréquence d’excitation, 1’'onde numérique
se propage soit plus lentement, soit plus rapidement
que I'onde réelle dans le sol ou la solution théorique du
probléme simplifié. Il est donc nécessaire de contrd-
ler la dispersion numérique des ondes et de quantifier
précisément l’erreur numeérique.

Eléments finis d’'ordre élevé
et éléments spectraux

La dispersion numérique des ondes est également
influencée par le degré d’interpolation des éléments
finis. Les éléments finis d’ordre élevé sont connus
pour leur précision dans la simulation des problemes
en élastoplasticité. En acoustique et élastodynamique,
plusieurs travaux théoriques proposent des expres-
sions analytiques pour estimer la dispersion numé-
rique (Deraemaeker et al., 1999 ; Ihlenburg et Babuska,
1995). Des comparaisons entre éléments finis d’ordres
faible ou élevé pour simuler la propagation d’ondes ont
été récemment proposées par Hughes et al. (2008).

Sur la figure 3, les résultats de simulations par
éléments finis unidimensionnelles (Semblat et
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#2ha ] Dispersion numérique des ondes pour des
éléments finis a différents ordres : linéaire
(en haut), quadratique (au milieu) et du
4¢ ordre (en bas) (Semblat, 2000b).

Brioist, 2000} sont présentés pour différents degrés
d’interpolation. Le méme nombre de degrés de liberté
est choisi pour tous les cas. Les éléments finis linéaires
(Fig. 3, en haut) conduisent a une forte dispersion
numérique (augmentation artificielle de la célérité des
ondes). Pour des éléments finis quadratiques (Fig. 3,
au milieu), la précision obtenue est satisfaisante par
comparaison avec les temps de propagation théoriques
(lignes verticales pointillées). Enfin, pour des éléments
finis d’ordre élevé (Fig. 3, en bas), la dispersion numé-
rique des ondes est treés faible. Ces résultats montrent
que, & nombre de degrés de liberté constant, la préci-
sion des éléments finis d’ordre élevé pour les simula-
tions la propagation d’ondes et de vibration est bien
meilleure que celle des éléments d’ordre faible.

En dehors des éléments finis « classiques », les é1é-
ments spectraux sont de plus en plus utilisés car leur
précision pour les simulations de propagation d’ondes
est trés grande (Chaljub et al., 2007 ; Faccioli et al.,
1996 ; Komatitsch et Vilotte, 1998). Les éléments spec-
traux sont généralement choisis & des ordres tres éle-
vés (ordres 4 & 8) car le gain de précision par rapport
aux éléments finis classiques est faible en dec¢a de ces
ordres. Une évaluation de 'efficacité et de la précision
d’éléments spectraux et d’éléments finis a divers ordres
ont été proposées par Dauksher et Emery (1999).
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Modg¢lisation de I'amortissement

I’analyse de la propagation des ondes et vibrations
dans un milieu amortissant, comme les sols, nécessite
des modéles d’amortissement pertinents et efficaces.
L'un des modeéles les plus courants en dynamique des
structures s’appuie sur la formulation de Rayleigh qui
permet de construire la matrice d’amortissement sous
la forme d'une combinaison linéaire des matrices de
raideur et de masse (Hughes, 1987). I'amortissement
obtenu est minimum a une fréquence donnée et tend
vers I'infini pour les fréquences faibles et élevées (Cho-
pra, 2007 ; Semblat et Pecker, 2009).

Pour les problémes de propagation d’ondes, I'amor-
tissement de Rayleigh est équivalent & un modéle rhéo-
logique particulier (modéle de Maxwell généralisé,
{Semblat, 1997)). Pour des valeurs d’amortissement
faibles ou modérées, cette équivalence permet une
estimation simple et explicite des deux coefficients de
la formulation de Rayleigh & partir des paramétres de
comportement expérimentaux. D’autres formulations
« matricielles » d’amortissement sont envisageables
comme la formulation de Caughey (Chopra, 2007 ;
Semblat et Pecker, 2009} qui correspond & une géné-
ralisation de la formulation de Rayleigh et autorise des
variations amortissement-fréquence plus complexes.

Différents types de formulations viscoélastiques
(mécaniques ou rhéologiques) ont également été propo-
sés pour modéliser 'amortissement. Kjartansson (1979)
a étudié des modéles a atténuation (ou facteur de qua-
lité¢) constante en fréquence (constant Q models) pour
les problemes de propagation d’ondes. Day et Minster
(1984) ont considéré une approximation de Padé pour
modéliser les milieux amortissants. Emmerich et Korn
(1987) ont proposé un modéle rhéologique condui-
sant a une atténuation quasi constante dans une cer-
taine gamme de fréquence (nearly constant Q). Moczo
et Kristek (2005) ont discuté de simulations dans le
domaine temporel en utilisant ce type de modéles. Car-
cione et al. (2002) ont étudié une formulation d’amortis-
sement basée sur la notion de dérivées fractionnaires.
Toutes ces approches sont formulées dans le domaine
linéaire et nécessitent, pour des simulations en temps,
de gérer des variables de mémoire ce qui peut s’avé-
rer colteux. Des lois de comportement non linéaires
peuvent également étre nécessaires pour modéliser les
vibrations d’amplitude élevée (e.g. vibrofongage) ou les
mouvements sismiques forts (Santini et al., 2008).

Propagation en milieu infini

Pour les méthodes de différences finies, d’élé-
ments finis et d’éléments spectraux, il est également
nécessaire de tenir compte des conditions de rayon-
nement des ondes a Vinfini. Il est en effet indispen-
sable de limiter les réflexions parasites sur les limites
du maillage (Bielak et al., 2003}. Cela peut étre réalisé
en mettant en ccuvre des conditions absorbantes a
la frontiére ou des éléments infinis (Chadwick et al,,
1999 ; Modaressi et Benzenati, 1994). Cela peut étre
néanmoins difficile pour les milieux hétérogénes
(Chammas et al., 2003). Des méthodes de couches
absorbantes ont également été proposées récemment
(Basu et Chopra, 2003 ; Festa et Vilotte, 2005). Elles
sont discutées en détail ci-apres.
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I aei; Différentes configurations critiques pour
I'efficacité et la stabilité des conditions de
couches absorbantes (d’aprés Semblat et
Pecker, 2009).

Méthodes de couches absorbantes

Les méthodes de couches absorbantes permettent
de limiter les réflexions d’ondes parasites aux fron-
tieres du maillage a l'aide d’une couche fictive amor-
tissante (Semblat et Pecker, 2009). Ces méthodes sont
de plus en plus utilisées car leur efficacité s’avére trés
bonne dans de nombreuses configurations. Elles sont
généralement connues sous le nom de méthode de
couches parfaitement adaptées ou Perfectly Matched
Layers (PML).

Différents types de formulations de type PML ont
été récemment proposés :
- PML classiques (Basu et Chopra, 2003) : les ondes se
propageant dans la couche amortissante sont amorties
suivant une loi de décroissance d’amplitude similaire
a celle d'un milieu amortissant unidimensionnel, soit :

B =x+—=L 1)

Cette loi en variable complexe provoque une
décroissance d’amplitude de I’onde numérique suivant
la direction x. Comme illustrée sur la figure 4, pour
des incidences rasantes, la réduction d’amplitude sera
limitée. Cette loi uniaxiale ne permet donc pas d’obte-
nir une atténuation suffisante des ondes parasites dans
toutes les configurations ;

- PML filtrantes (Festa et Nielsen, 2003 ; Festa et Vilotte,
2005) : pour les modéles numériques peu élancés, la
formulation PML classique peut également amplifier
les ondes de surface (Fig. 4). Une formulation de PML
filtrantes (F-PML) a été proposée par Festa et Vilotte
(2005) pour remédier a ce probléme (Fig. 5) :

X =x +—-+—2(X)

iw o, @)

- PML multidirectionnelles (Meza-Fajardo et Papageor-
giou, 2008) : une autre alternative pour assurer la sta-
bilité numérique des PML (e.g. incidences rasantes) est
la formulation de PML multidirectionnelles (M-PML)
proposée récemment par Meza-Fajardo et Papageor-
giou (2008).



t=bs

GFMPL

t=fs

PML

& Efficacité de la méthode des PML filtrantes
proposée par Festa et Nielsen (2003).

La loi de réduction d’amplitude uniaxiale est géné-
ralisée au cas multiaxial grice a 'expression suivante :

X =x +—,1—-a,(j"x
iw

5 1 (X)

y =y t—ayy
iw (3)

~ 1
7 =z +—al¥z
iw

I est ainsi possible de choisir un vecteur d’atté-
nuation o permettant d’optimiser 1’effet d’atténuation
en fonction du type d’onde et de l'incidence. Un autre
intérét de cette formulation est sa stabilité numérique
dans le cas de milieux fortement anisotropes (Fig. 4).

Plus récemment, une méthode de couche absor-
bante simple (appelée Caughey Absorbing Layer
Method ou CALM) a été proposée par Semblat et al.
(2011). Cette méthode utilise une formulation d’amor-
tissement de type Rayleigh ou Caughey (déja dispo-
nible dans la plupart des programmes éléments finis
généralistes) et propose des parameétres d’amortisse-
ment optimaux pour différentes configurations (Fig. 6).
Comparée aux techniques de type PML, cette méthode
s’avere tout a fait efficace (Semblat et al., 2011).

Prise en compte
du comportement non linéaire

Pour modéliser les vibrations ou séismes de forte
amplitude, il est nécessaire de mettre en ceuvre des
lois de comportement non linéaires (Heuze et al., 2004).
Pour la propagation d’ondes, il peut étre suffisant de
reproduire 'une des principales caractéristiques du
comportement dynamique des sols : la décroissance du
module de cisaillement et 'augmentation de I'amortis-
sement avec le niveau de sollicitation (Seed et al., 1986).
Dans le cadre de la méthode des différences finies ou
de la méthode des éléments finis, il est possible d’uti-
liser des modéles s’appuyant sur la loi Masing géné-
ralisée (Bonilla, 2000 ; Santini et al., 2008). L'influence
de I'histoire de chargement et de la pression intersti-
tielle peut également étre analysée a 1'aide de modéles
plus complexes (Aubry et al., 1982 ; Gyebi et Das-
gupta, 1992 ; Lade, 1977 ; Loret et al.,, 1997 ; Mellal et
Modaressi, 1998 ; Park et Hashash, 2004 ; Pham et al,,
2013 ; Prevost, 1985).

Au cours des derniéres décennies, des modéles (vis-
coélastiques) linéaires équivalents ont été largement uti-
lisés afin d’avoir une description simplifiée (i.e. peu de
paramétres) de la décroissance du module de cisaille-
ment et de 'augmentation de I'amortissement (Schnabel
et al., 1972). Des travaux récents proposent de nouveaux
modeles simplifiés permettant de limiter les inconvé-
nients des modéles linéaires équivalents tels que l'indé-
pendance vis-a-vis de la fréquence (Assimaki et Kausel,
2000 ; Kausel et Assimaki, 2002). Comme schématisé sur
la figure 9 (gauche), ce modéle non linéaire dépendant
de la fréquence combine un spectre de déformation avec
les courbes Gly) et ply) classiques. Delépine et al. (2007,
2009) ont proposé une autre alternative : un modéle de
comportement simple généralisant le modéle a atténua-
tion quasi constante (nearly constant Q (Emmerich et
Korn, 1987)) dans le domaine non linéaire. Ce modéle
NCQ étendu (ou X-NCQ) conduit a une décroissance du
module de cisaillement et & une augmentation de I"amor-
tissement (Fig. 7, droite). Il permet d’analyser la propa-
gation d’ondes sismiques pour des séismes forts et sur
des distances importantes (e.g. bassins sédimentaires).
In fine, un élément indispensable pour I'ensemble de ces
modeéles est la disponibilité de données de laboratoire ou
d’essais In situ permettant de caractériser le comporte-
ment, ou la réponse, non linéaire du sol.

Intérét de la méthode des ¢léments
de frontiere

Principes et limitation de la méthode classique

La méthode des éléments de frontiére (Fig. 2, droite)
présente 'avantage de permettre une modélisation aisée
de la propagation d’ondes en milieu infini ou semi-infini
(Dangla et al., 2005 ; Chaillat et al., 2009 ; Sheng et Jones,
2006). Les conditions de radiation des ondes a l'infini
sont en effet directement incluses dans la formulation.
Par ailleurs, la méthode des éléments de frontiére résout
le probleme aux interfaces entre milieux de caractéris-
tiques homogeénes : elle permet donc un gain sensible
pour la modélisation de la propagation bidimension-
nelle (interfaces unidimensionnelles) ou tridimension-
nelle (interfaces surfaciques), mais est donc limitée & des
milieux faiblement hétérogenes.

Le principal inconvénient de la méthode est qu’elle
conduit & des systémes matriciels pleins et non symé-
triques. Pour de grands modéles, le colit numérique
est alors trop grand. Des travaux récents ont permis
de réduire le volume de calcul grace a une formulation
« multip6le rapide » initialement développée pour les
ondes électromagnétiques (Darve, 2000 ; Greengard et
al., 1998). Les principes de cette méthode sont présen-
tés ci-apres.

Formulation multipdle rapide
pour la méthode des éléments de frontiere

Contrairement a la formulation classique qui néces-
site de calculer les interactions entre tous les nceuds

J
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Efficacité de la méthode de couches absorbantes CALM :

comparaison entre le cas sans couches absorbantes (en haut) et
avec couches absorbantes (en bas) (d’apreés Semblat et al., 2011).
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simples proposés récemment : (a) modeéle dépendant de la

fréquence (Kausel et Assimaki, 2002), (b) modéle viscoélastique non linéaire X-NCQ (Delépine et al., 2009).

du maillage par éléments de frontiére (Fig. 8, gauche),
la formulation multipdle rapide prend en compte les
interactions entre groupes de nceuds centrés sur un
pole (Fig. 8, droite). Cela évite de calculer de multiples
contributions quasiment identiques car correspondant
a des neeuds voisins (Darve, 2000 ; Greengard et al.,
1998 ; Fujiwara, 2000).

Le gain en terme de co(it numérique est trés impor-
tant car celui-ci est proportionnel a N2 pour la méthode
des éléments de frontiére classique (avec N nombre de
degré de liberté) et NlogN pour la méthode multipole
rapide (Bonnet et al., 2009 ; Chaillat et al., 2008, 2009).
Cette méthode permet donc de simuler des problémes
de grande dimension incluant des millions d’incon-
nues sur un ordinateur standard. Cela autorise une
modélisation plus réaliste des structures géologiques
tridimensionnelles et de réaliser des analyses a des fré-
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quences plus élevées. La méthode a été récemment
étendue au cas de la propagation d’ondes en milieu
amortissant (Grasso et al., 2012).

Modgélisation de I'amplification
des ondes sismiques

e

Amplification des ondes sismiques
dans les formations sédimentaires

[’amplification des ondes sismiques dans les
couches de sol de sub-surface (ou effets de site) peut



Méthode des éléments

Méthode multipéle rapide

{7 mgls Comparaison des principes de la méthode
des éléments de frontiére classique et de la
méthode multipdle rapide.

étre forte. Le processus d’amplification est contr6lé par
le contraste de célérité d’ondes entre les couches, leur
géométrie et I'incidence des ondes (Bard et Bouchon,
1985 ; Dobry et al.,, 1976 ; Duval et al., 1998 ; Sanchez-
Sesma et al., 2000 ; Semblat et al., 2000, 2003, 2005).
L'amplification des ondes sismiques peut étre simulée
numériquement a l'aide de la méthode des éléments de
frontiere. Les principaux phénoménes peuvent ainsi
étre reproduits :

— amplification due au contraste de célérités entre
couches de sol ;

— effets de focalisation des ondes dus a la géométrie
complexe des interfaces et de la surface libre ;

— effets de bassin (2D/3D) dus aux ondes piégées dans
les couches de surface.

Des effets de diffraction et d’amplification se pro-
duisent également autour des irrégularités topogra-
phiques marquées telles que les crétes et les pentes
(Bouckovalas et Papadimitriou, 2005 ; Paolucci, 2002 ;
Reinoso et al.,, 1997 ; Sanchez-Sesma, 1983 ; Semblat
et Pecker, 2009). Ces phénomeénes sont appelés effets
de site topographiques et peuvent étre simulés par
la méthode des éléments de frontiére (Semblat et al.,
2002).

Les modeles par éléments de frontiére permettent
d’estimer le facteur d’amplification du mouvement sis-
mique en 2D ou en 3D. Suivant la formulation rete-
nue, l'analyse peut étre réalisée soit dans le domaine
des fréquences (Bonnet, 1999 ; Dangla et al., 2005), soit
dans le domaine temporel (Gaul et Schanz, 1999 ; Jin et
al., 2001 ; Manolis et Beskos, 19883).

Amplification des ondes sismiques :
simulation bidimensionnelle

Comme de nombreuses mesures ont été réalisées
sur le site test européen de Volvi en Gréce (Bard et
Riepl-Thomas, 2000 ; Beauval et al., 2003 ; Chavez-
Garcia et al., 2000 ; Pitilakis et al., 1999), des simula-
tions par la méthode des éléments de frontiére ont été
entreprises pour ce site (Semblat et al., 2005). Le bas-
sin de Volvi est large de 6 km et profond de 250 m.
Comme le montre la figure 9, le niveau d’amplification
change d'une fréquence d’analyse a 1’autre. Le proces-
sus d’amplification est influencé par la géométrie du
bassin et la stratification du sol {(Semblat et al., 2005).
Comme la géométrie du bassin est complexe, les ondes
se focalisent dans certaines zones ce qui conduit a des
niveaux d’amplification élevés (autour de 10) a cer-
taines fréquences (Fig. 9). La géométrie des couches a
toutefois une influence forte sur I'amplification a haute
fréquence {Fig. 9, en bas). Cette influence a été quan-
tifiée pour un modéle de sol simple (2 couches) et un
modele géotechnique détaillé (6 couches) du site de
Volvi. Les résultats numériques ont aussi été comparés
aux enregistrements de séismes réalisés sur site (Sem-
blat et al., 2005).

Amplification des ondes sismiques :
simulation tridimensionnelle

Pour simuler I'amplification des ondes sismiques
en 3 dimensions, des méthodes numériques efficaces
sont nécessaires. Paolucci (2002) a ainsi étudié les effets
topographiques sur une colline italienne réelle a 1’aide
de la méthode des éléments spectraux. La méthode
multiplle rapide permet de modéliser des problemes
tridimensionnels. Les effets de site topographiques ont
ainsi été analysés pour des configurations tridimen-
sionnelles simples par Chaillat et al. (2008). Comme le
montre la figure 10 pour une vallée ellipsoidale et une
onde plane d’incidence oblique, la solution calculée
par la méthode multipdle rapide est en trés bon accord
avec les solutions calculées par Reinoso et al. (1997).
Des simulations pour des configurations tridimension-
nelles réalistes ont également été effectuées (bassin de
Grenoble — Chaillat et al., 2012).

Fr0.8Hz, A8 5

e

£ iise’e] Amplification des ondes sismiques dans le bassin de Volvi, Gréce

(Semblat, 2005) : simulations par la méthode des éléments de
frontiere a différentes fréquences.
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Conclusion

Cet article présente différentes approches numé-
riques permettant de modéliser la propagation d’ondes
et de vibrations dans les sols.

Pour la méthode des éléments finis ou des éléments
spectraux, les travaux récents présentés concernent la
réduction des réflexions d’ondes parasites aux fron-
tieres du modéle. Les méthodes de couches absor-
bantes (ou PML) ont notamment connu un essor
important. Elles permettent de limiter fortement les
réflexions d’ondes dans des configurations variées. Un
autre point important concerne les ondes et vibrations
de forte amplitude. Dans un tel cas, il est nécessaire de
recourir & des modeéles de comportement non linéaire
ce qui est trés lourd en dynamique. Des modeles non
linéaires simplifiés ont été proposés récemment afin
de simuler plus aisément la propagation d’ondes et de
vibrations de forte amplitude, et ce sur des distances
relativement importantes.

(
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La méthode des éléments de frontiére per-
met de s’affranchir des réflexions d’ondes parasites
et de modéliser de facon rigoureuse la propagation
d’ondes et de vibrations. La formulation classique de
la méthode est toutefois limitée car trés coliteuse dans
le cas tridimensionnel. Le développement récent de la
formulation multipdle rapide permet de dépasser ces
limitations et de simuler la propagation d’ondes dans
des modéles géotechniques ou géologiques tridimen-
sionnels.

Plusieurs sujets n’ont toutefois pas été discutés
dans cet article : influence de la pression interstitielle,
interaction dynamique sol-structure ou sol-pieu... (Bie-
lak et Ghattas, 1999 ; Brennan et Madabhushi, 2002 ;
Clouteau et Aubry, 2001 ; Groby et al., 2005 ; Semblat
et al., 2008 ; Sextos et al., 2003 ; Takahashi et Takemura,
2005).
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Modeélisation numerique
des mouvements

de sol induits

par des excavations
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R

esume

La modélisation numérique des mouvements de sol
induits par des excavations soutenues reste un probleme
complexe ou de multiples parameétres peuvent avoir une
réelle influence sur le résultat final. Cet article propose
dans un premier temps d’étudier l'influence de I’état
initial des contraintes en modélisant le phasage de
réalisation de différents panneaux d’une paroi moulée.
Différents calculs, en deux et trois dimensions, intégrant
ou pas ce phasage, sont réalisés afin de mettre en
évidence les effets de I'état initial des contraintes sur

les mécanismes de déformation induits par l’excavation.
Au préalable, une étude précise des mouvements de

sol générés lors de la réalisation des parois est réalisée
pour identifier les variations de la contrainte horizontale
en arriére de I’écran. Dans un second temps, une étude
relative aux effets des non-linéarités élastiques dans

les lois de comportement comprenant un critéere de
rupture de type Mohr-Coulomb est effectuée. Elle permet
d’identifier les liens entre les parameétres des parties
élastiques des lois de comportement et les mouvements
calculés lors d’une excavation.

Mots-clés : modélisation numérique, excavation profonde,
élasticité non linéaire, coefficient de pression des terres
au repos, parois moulées.

Numerical modeling of soll movements
induced by deep excavations

Abstract_

Numerical modeling of ground movements induced by
excavations supported is a complex topic for which different
parameters may have a significant influence on the final result,
Firstly, this paper deals with the influence of the initial stress
state with a numerical model of the installation steps of several
diaphragm wall panels. Different calculations in two and three
dimensions taking into or not these steps are carried out to
highlight the effects of the initial stress state on deformation
mechanisms induced by the excavation. Previously, a detailed
study of ground motion generated during the execution of

the walls is performed to identify changes in horizontal stress
behind the retaining wall. Then, a study on the effects of
nonlinearities in the elastic constitutive equations including a
failure criterion Mohr-Coulomb type is performed. It identifies
the links between elastic parameters of the constitutive laws and
the calculated movements during an excavation.

Key words: numerical modelling, deep excavation, nonlinear
elasticity, earth pressure, coefficient at rest, diaphragm wall.
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données géométriques et géotechniques prov1ennent
des excavations réalisées au début des années 1990 a

*
|ntl'0duct|0n Villeneuve-d’Ascq et a Roubaix lors de la construction
du métro (Fig. 1a) (Kazmierzcak, 1996). Dans un pre-
La réalisation de travaux dans des zones trés urba- mier temps, cet article propose d’analyser I'influence
nisées exige, afin de préserver le bati existant, de pré-  du coefficient de pression des terres au repos K . Une
voir avec une bonne précision les différents mouve-  modélisation numérique de la réalisation de panneaux

ments du sol notamment ceux verticaux. Dans le cas  de parois moulées est donc mise en ceuvre et ses effets
d’excavations, le calcul par la méthode des eléments  sur I'état initial des contraintes avant l'excavation sont
finis ou des différences finies des déplacements du analysés. Des calculs sont ensuite présentés pour mon-

sol reste une question délicate car de nombreux para- trer 1'effet d’une telle modélisation sur les déplace-
metres interviennent et lnteraglssent de maniéere com- ments horizontaux de I’écran. Dans un second temps,
p/)lexe,. En analysant les observations faites au cours de I'utilisation de lois de comportement comportant une
I'expérimentation du rideau de palplanches de Hoch-  partie élastique non linéaire pour des calculs d’exca-
stetten, Mestat et Arafati (1998) montrent qu'une par-  yation est mise en ceuvre. Linfluence de ces lois de
tie des écarts entre les mesures et les calculs peuvent comportement sur les déplacements horizontaux de
s’expliquer par un choix erroné du coefficient de pres-  J’écran et les déplacements verticaux du sol en arriere

sion des terres au repos qui peut étre modifi¢ par la du souténement est détaillée.
mise en place de 'écran et par une loi de comporte-

ment inadaptée a la description des déplacements du

sol dans le domaine des faibles déformations. L'iden- m

tification des parametres des lois de comportement rpr

peut aussi constituer un élément expliquant ces écarts. CaICl“ de I'efel’ence
D’autres aspects sont susceptibles d’'intervenir comme
les conditions de contact entre "écran et le sol ou le
caractére drainé ou non du calcul qui permet dans le
cas d’un calcul non drainé de quasiment annuler les A + >

déformations volumiques. Ainsi, pour un calcul non Presentation du modele

drainé, le soulévement calculé au niveau du fond de I’excavation modélisée comprend une paroi mou-
fouille se traduit par un tassement en arriere de I'écran. lée présentant une longueur de 26 m et une épais-
Enfin, la taille retenue pour le maillage du volume de seur de 1 m (Fig. 1a). Le domaine modélisé présente
terrain modélisé est encore un parametre qui a une  une longueur de 80 m depuis le terrain naturel et de

influence congidéyable et qui rend extrémement com- 70 m en arriére de I’écran. La paroi moulée est sup-
plexe toute prévision (Corfdir et Bourgeois, 2007). posée avoir un comportement élastique linéaire iso-

Les différents parametres mentionnés ont, lors de trope. Le sol en place est essentiellement constitué
la réalisation de modélisations numériques des effets d’Argiles des Flandres surconsolidées (Kazmierzcak,
plus ou moins importants sur les mécanismes de défor- 1996 ; Josseaume, 1998) et présente un comportement
mations et les amplitudes de déplacements calculés. élastique linéaire parfaitement plastique. Le module
L’objectlf de cet article est d'illustrer I'influence de ces d’Young augmente linéairement avec la profondeur
parametres dans le déroulement d’un calcul numé- selon la relation définie sur la figure 1a et le critére de

rique & partir d’'un modéle en trois dimensions dont les rupture utilisé est de type Mohr-Coulomb avec une

}}’ AR
W
B sratiom l % :] B S ) P T S
D T e
4 S==t
e=lm jii EEEE—
H=80m
Caractiristiques da sol: y=18 9 K¥n',
E=11.5 MPa, AE=1 MPasn, v=0.2,
¢*=26 kP, 9=25°,y=10°,
Caractiristiques de 1écnmn
=25 KN A E=20 GPa, v=0.2 ﬂ
I
: g
- L=80 wm, ~ i

(2) BE )

#él Situation de calcul considérée.
(a) Géométrie et caractéristiques des sols ; (b) maillage.
Calculation under consideration.

é 4 (a) Geometry and soil properties ; (b) mesh.
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regle d’écoulement non associée (modele 0). Le coef-
ficient de pression des terres au repos K, est égal a 1
(Josseaume, 1998). Contrairement au cas d’un pieu
sollicité axialement, les déplacements différentiels
attendus entre la paroi et le terrain sont faibles si bien
gu’aucune interface n’est considérée. Les calculs sont
réalisés avec le logiciel FLAC3D (Itasca, 2006) & partir
d’un maillage tridimensionnel présentant une largeur
de 1 m et comprenant 2 520 éléments (Fig. 1b). L'exca-
vation est décomposée en 6 phases (phase 1 a 6) au
cours desquelles le terrain est excavé par couche de
2 m de hauteur. La profondeur d’excavation est donc
limitée a 12 m de maniére a assurer la convergence
numérique du processus itératif non linéaire. Aucune
nappe n’'est considérée.

Premiers résultats

Les résultats obtenus vont tout d’abord étre ana-
lysés en termes de chemins de contraintes selon les
coupes AA’ et BB définies sur la figure 1b dans un
diagramme (s, t} avec s = — (o, + o)) et t = - (0, ~ ©,)
ou o, et o, désignent respectivement les contraintes
principales extrémes (o, < o,). La comparaison entre
les chemins de contraintes observés dans les zones de
poussée (coupe AA') et de butée (coupe BB’) montre
qu’il n’y a pas de différences sensibles entre ces zones
au début de l'excavation (Fig. 2a et 2b). Les deux che-
mins indiquent globalement un déchargement du
massif de sol et une augmentation du déviateur des
contraintes. Dans la zone en poussée, cette situation

~g- 2= hm - 224 5 m
- z=B5m -wzei25m
—ae =8 5 M e 22205 m
100 f,-’
75
&
> 50
25 ﬁ% ﬁ %
I L
0
100 0 100 200 K] 400

s [kPa]

Chemins de contraintes.
Stress paths.

se poursuit et est amplifiée lors de 'apparition de la
plasticité. Dans la zone en butée, la diminution de la
contrainte moyenne est interrompue par le déplace-
ment horizontal de la paroi qui induit une augmenta-
tion de la contrainte horizontale provoquant ainsi une
augmentation de la contrainte moyenne. L'entrée dans
le domaine plastique se traduit, comme dans la zone de
poussée par une diminution de la contrainte moyenne
et du déviateur.

Concernant les mouvements du terrain, il s’agit de
s’'intéresser aux déplacements horizontaux de 1'écran
ainsi gqu’aux mouvements verticaux du terrain en
arriere du soutenement. Les mouvements horizontaux
du soutenement (Fig. 3a) augmentent avec la progres-
sion de l'excavation hormis pour la phase 1 ou un trés
faible déplacement de I’écran vers le terrain est calculé
sous l'effet des forces de déconfinement appliquées
au niveau du fond de fouille. En arriere du soutene-
ment (Fig. 3b), sous 'effet des forces de déconfinement
appliquées au niveau du fond de fouille, un souleve-
ment du terrain qui est contraire aux mesures de chan-
tier est obtenu. Avec l'apparition de la plasticité, une
inversion du mouvement est calculée mais elle nest
pas suffisante pour observer des tassements. On note
simplement une 1égére inflexion (« cuvette de tasse-
ments ») dans la forme des déplacements verticaux.

Dans la suite de l'article, il convient d’analyser
numériquement les variations de ces déplacements,
d’une part, en prenant en compte le processus de réa-
lisation de la paroi moulée et, d’autre part, en utilisant
des lois de comportement présentant une partie élas-
tique non linéaire.
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(a)

3  Mouvements de terrain autour de I’écran.

(b)

(a) Déplacements horizontaux de I’écran ; (b) déplacements verticaux du terrain en arriére de I’écran.

Soil movements around the retaining wall.

(a) Lateral wall deflection ; (b) vertical soil displacements behind the retaining wall.

Influence du coefficient

de pression des terres au repos
et prise en compte

de la réalisation de I'écran

Etat de l'art

L'idée d’analyser l'influence de la construction de
I'écran sur I'état des contraintes avant l'excavation
est relativement ancienne puisque déja en 1972, Cole
et Burland (1972), a 'occasion de la réalisation d’un
calcul numérique mentionnent qu’ils ont supposé que
la mise en place de I’'écran ne modifiait pas 'état des
contraintes dans le sol. Actuellement, il est envisa-
geable de modéliser le processus de réalisation d’une
paroi moulée dans des temps de calcul raisonnables
(Gourvennec et Powrie, 1999 ; Ng et Yan, 1999 ; Frih,
2005 ; Schafer et Triantafyllidis, 2004 ; Schéfer et Trian-
tafyllidis, 2006a et b). Ce type de calculs revient en fait
a modifier I'état de contraintes autour du souténement
et & définir une nouvelle contrainte horizontale qui
va influer sur la cinématique de 'excavation. Sché-
fer et Triantafyllidis (2006b) ont d’ailleurs proposé un
coefficient K;* permettant de prendre directement en
compte les variations induites par le processus de mise
en place de I'écran en limitant toutefois 1'utilisation de
celui-ci a I'exemple qu’ils avaient traité. Dans la littéra-
ture, les aspects relatifs a la mise en place du soutene-
ment sont traités de deux maniéres différentes.

Certains traitent uniquement de la maniére dont

I’état de contraintes est modifié apres la réalisation des
panneaux. Gourvennec et Powrie (1999) examinent la
réduction des contraintes en arriere du souténement

ainsi que les déplacements horizontaux du sol pour

6 é différentes longueurs de panneaux et concluent qu'un
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calcul bidimensionnel est beaucoup trop défavorable.
Ng et Yan (1999) analysent quant a eux le mécanisme
de transfert des contraintes autour des panneaux et
I’état des contraintes en arriere de l’écran, au centre et
a linterface de deux panneaux. Schéfer et Triantafylli-
dis (2004) s'intéressent toujours a "état de contrainte en
arriere de I’écran et analysent en plus les variations de
pressions interstitielles.

D’autres présentent que ce soit en deux ou trois
dimensions la différence qu’il peut exister entre un
calcul avec le souténement en place (calculs de type
WIP, Wished In Place) et un calcul avec la modélisation
préalable de la réalisation du souténement (calculs de
type WIM, Wall Installation Modelled). De Sanctis et al.
{2006) présentent en deux dimensions une telle compa-
raison pour une excavation réalisée lors de construc-
tion d'une nouvelle station de métro a Naples. Sché-
fer et Triantafyllidis (2006b) présentent quant a eux en
trois dimensions une telle comparaison pour le Taipel
National Enterprise Center (TNEC). Dans les deux cas,
ils en déduisent que la méthode de type WIM est plus
proche de la réalité et fournit des déplacements plus
importants que la méthode de type WIP.

Les modélisations de type WIM suscitent toutefois
certaines interrogations. La premiere est la sensibilité
de ce type de calculs vis-a-vis du coefficient de pression
des terres au repos initial K. En effet, les calculs de
type WIM permettent de définir apres la réalisation du
soutenement et avant celle de 'excavation une nouvelle
contrainte horizontale en arriere de 1’écran et donc un
nouveau coefficient de pression des terres mais ce coef-
ficient dépend a priori de I’état initial des contraintes.
Frih (2005) a réalisé une étude paramétrique de ce type
mais le modele proposé ne permet pas de poursuivre la
modélisation de l'excavation. La seconde interrogation
concerne l'influence de la géométrie de I"écran. Dans
le cas d’une modélisation de I'écran en déformation
plane, cette question n‘apparait pas mais dans celui
d’'une modélisation tridimensionnelle, il est nécessaire
de réaliser un choix quant au nombre et a la longueur
des panneaux de parois moulées considérés.



Modélisations WIP et WIM

Modélisations de type WIP

Les modélisations de type WIP sont relativement
classiques. Elles consistent a réaliser 1’état initial des
contraintes en présence du soutenement et donc a
négliger l'influence de la mise en place de celui-ci sur
le champ de contraintes proche de l'écran. Le calcul
présenté précédemment appartient donc a ce type de
calcul. Selon les logiciels de calcul, cela se traduit :

(i} Par la définition directe d'un état initial des contraintes
en fonction de la masse volumique des différents maté-
riaux dont celle du souténement, de la position d'une
éventuelle nappe hydrostatique et du coefficient de pres-
sion des terres au repos défini pour chaque matériau.

(i1) Par une phase de génération des contraintes géosta-
tiques en appliquant des forces volumiques en fonction
de la masse volumique des différents matériaux dont
celle du souténement, de la position d'une éventuelle
nappe hydrostaticque et du coefficient de Poisson v de
chaque matériau.

La suite du calcul consiste a désactiver par phases les
éléments massifs constituant le sol & excaver de maniére
a atteindre la profondeur voulue pour la fouille.

Modélisations de type WIM

Les modélisations WIM sont caractérisées par une
phase supplémentaire de réalisation du souténement.
On peut décomposer ces modéles en trois phases :

(i) La premiére consiste a générer sans le souténement
Iétat initial des contraintes dans le sol en place de
manieére directe ou appliquant des forces volumiques.

(ii) La deuxieme consiste & modéliser la réalisation du
souténement.
(iii) La troisiéme consiste a désactiver par phases les élé-
ments massifs constituant le sol & excaver de maniére a
atteindre la profondeur voulue pour la fouille.

La deuxieme phase peut étre décomposée en trois
étapes :
(i) Etape n° 1 : désactivation en une phase des éléments
massifs situés a I'emplacement du souténement et

e

(6 WIMID

moulée.

activation sur les bords libres de contraintes simulant
I'action de la bentonite. La contrainte appliquée est
définie par :

o (7)=v,2 (1)
avec : v, =11 kN/m? la masse volumique de la bentonite.

Cette donnée varie suivant les auteurs mais restent
généralement comprise entre 10,1 kN/m® (Ng et Yan,
1999) et 12 kN/m?® (Gourvennet et Powrie, 1999). Pour
cette étude, une valeur de 11 kN/m? est retenue.

(ii) Etape n°® 2 : augmentation de la contrainte appli-

quée de maniére a reproduire ’action du béton liquide.

La contrainte appliquée est définie par une relation

bilinéaire car les mesures réalisées ont montré que la

pression induite par le béton liquide n’est pas hydro-
statique (Lings et al., 1994, d’apres Frih, 2005) :

oz =yzsiz<h, (2)

o) =yz+ —yJh siz>h_ (3}

avec : y, = 23 kN/m?® masse volumique du béton frais et

h_la hauteur critique telle qu’elle est définie dans la lit-

térature. On considere dans la suite que la hauteur cri-
tique est égale au tiers de la hauteur du souténement.

(iii) Etape n® 3 : annulation des contraintes appliquées
et activation d’éléments massifs modélisant le sou-
ténement (E = 20 GPa, v = 0,2, y = 25 kN/m?®). Le sou-
ténement est donc supposé avoir un comportement
purement élastique et le module d"Young choisi repré-
sente une valeur intermédiaire entre le comportement
a court et a long terme du béton.

Cette procédure est mise en ceuvre sur des modeles
en deux dimensions ou WIMZD (Fig. 4a) et en trois
dimensions ou WIM3D (Fig. 4b). En général, sur les
modeles en trois dimensions, le nombre n des pan-
neaux considérés varie entre 3 et 9. La largeur 1, des
panneaux varie suivant les modélisations mais reste
souvent comprise en 2 et 8 m ce qui correspond aux
longueurs habituellement rencontrées sur les chan-
tiers. Pour les panneaux situés aux extrémités gauche
et droite du modele, la longueur des panneaux est divi-
sée par 2 et les déplacements normaux sont bloqués
pour des raisons de symétrie. La largeur du trongon
d’écran a modéliser et dong, le nombre de panneaux
a considérer, leur largeur ainsi que le nombre d’élé-
ments composant chaque panneau doivent étre fixés
par le modélisateur qui garde le souci d’avoir a la fois
des temps et une précision de calcul relativement
acceptables.

AR

(B WIM3D

Modélisation numérique de la mise en place d’une paroi

(a) WIM2D ; (b) WIM3D.
Numerical modelling of diaphragm wall installation.
(a) WIMZD ; (b) WIM3D. 7
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Premiers résultats en 2D

La prise en compte du processus de réalisation de
I’écran, réalisé & partir de 'exemple présenté sur la
figure 1a avec un coefficient initial de pression des
terres au repos égal a 1, modifie ’état de contraintes
notamment en arriere du soutenement ce qui influe
directement le champ de déplacements calculés
comme le montrent les figures 5a et b. Sur ce cas parti-
culier, le calcul de type WIM fournit des déplacements
horizontaux de I'écran plus importants et une cuvette
de tassement plus prononcée ce qui témoigne d’un
plus grand développement de la plasticité. Ces aug-
mentations sont de l'ordre de 20 % pour le déplace-
ment horizontal en téte de I'écran et compris entre 5 et
10 % pour le déplacement vertical en arriere de 1’écran.

Les calculs de type WIM permettent en fait de défi-
nir un état de contraintes différent de celui obtenu a
partir d’un calcul de type WIP. 1l est toutefois néces-
saire de vérifier avant de poursuivre l'analyse des
résultats la sensibilité de la méthode WIM vis-a-vis
du coefficient de pression des terres au repos K. La
figure 6 présente le rapport entre la contrainte hori-
zontale obtenue apres la modélisation du processus de
mise en place de I’écran et la contrainte verticale ini-
tiale juste en arriere de I’écran pour différentes valeurs
du coefficient de pression des terres au repos. Il appa-

rait que le champ de contrainte horizontale est indé-
pendant du coefficient de pression de terres au repos
et dépend uniquement des masses volumiques de ben-
tonite et de béton liquide considérées. Cette observa-
tion se traduit pour les calculs de type WIM en deux
dimensions par un champ de déplacements final apres
excavation indépendant du coefficient de pression des
terres initial (Fig. 7).
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© Variations du rapport o, /o, apreés la
réalisation de l’écran - WIM2D.

Ratio o,/0,,, variations after the wall installation
process - WIM2D calculation.

Déplacement borizortal [m]

e WP 20 -0.08
425 02 015 04 005 iy
3 A0
-005 |
E
E-am
E 9
5 £ 003
o =
5 a
B B ooz
[+ a
fame
-0.01
0

()
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(b)

(a) Déplacements horizontaux de "écran ; (b) déplacements verticaux du terrain en arriere de l’écran.

Soil movements around the retaining wall.

(a) Lateral wall deflection ; (b) vertical soil displacements behind the retaining wall.
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Déplacement horizontal [m] (i) Le coefficient de pression des terres au repos K :

-0.25 0.2 -0.15 - -04 -0.05 jal 0/5, 1 et 115
&,ﬁ& (i) La largeur | des panneaux: 3, 5 et 7 m.
s (iii) Le nombre n, de panneaux : 3 et 5. Des calculs réa-
'“u\&\ E lisés par Gourvennec et Powrie (1999) ainsi que Sché-
e 'g fer et Triantafyllidis (2004) montrent qu’un nombre de
Helam T o koeos \ é panneaux plus élevés est a priori inutile car le champ
e 2D KOs & de contrainte derriére un panneau n’est influencé que
——WIM2D KO=1 5 par les deux panneaux qui I'entourent.
——— T | TeTYIPDHO=0S Afin de ne pas trop augmenter les temps de calculs,
|| —5—WIP2D Ko=1 : : Loz A
° B‘WMDKO \s deux types de maillage (Fig. 8a et b) ont été utilisés
—f— =1. ;
en fonction du nombre n de panneaux. Pour chaque
{?eplace??e“ts horizontaux de I'écran aprés  maillage, la longueur des panneaux situés aux extré-
excavation. er s N e s .
Lateral wall deflection after main excavation. mlte§ @u modgle est divisée par 2 pour des raisons de
symétrie.

Les panneaux sont numérotés de 1 a 5 de la droite
vers la gauche. La procédure de modélisation de la
, mise en place des panneaux est identique a celle
Resultats en 3D décrite précédemment. L'ordre de réalisation des pan-

neaux est le suivant (Fig. 9) :

L (i) Pour n = 3: panneau 2 — panneau 1 — panneau 3.
Géométrie (ii) Pour n, = 5 : panneau 3 = panneau 1 — panneau 2
. . s . — panneau 4 — panneau 5.
Des calculs tridimensionnels ont été conduits de

maniére a étudier l'influence, d'une part, du coefficient Les phasages utilisés pour les modéles WIM3D
de pression des terres au repos K, et, d’autre part, dela  Varient suivant les auteurs. Celui proposé correspond

largeur |_et du nombre n_de panneaux de paroi mou- a celuli utilisé par Ng et Yan (1999) et dans une moindre
lée considérés. Les valeurs des différents parametres mesure a celui mis en ceuvre par Gourvennec et Powrie
retenus sont présentées ci-dessous : {1999).

/)

7

@

Maillage tridimensionnel.
3D Mesh.

(a) np=3, lp=3 m.

() n =5, 1 =7 m.

Séuence ¢ installation . o
des pannea |Ci) 6] (i) @ @ B @ ah

®le e

Numéro de parmeaw |

Excgvstion i Ex-:a*.faﬁ#m
(9 =3 B =5

Séquence d’installation des panneaux.

Panels installation sequence. 69
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Cas de référence : K =1, n =3et Ip =3m

Les contraintes horizontales dans le sol, durant le
processus de réalisation de la paroi, au centre du pan-
neau central (panneau 2) et a l'interface entre les pan-
neaux 2 et 3 montrent des variations plus faibles que
celles calculées dans I'exemple en deux dimensions
(Fig. 10a et b).

Dans l'axe du panneau central (Fig. 10a), une
diminution des contraintes horizontales est observée
durant 'excavation du panneau sous boue bentoni-
tique. La mise en place du béton liquide induit une
augmentation des contraintes horizontales qui pré-
sentent par la suite trés peu de variations. Par rapport
a 'état initial des contraintes, une augmentation des
contraintes horizontales de 10 % est observée dans
la partie supérieure du panneau et une diminution de
I'ordre de 8 % est constatée dans la partie inférieure.

A l'interface entre les panneaux 2 et 3 (Fig. 10b),
tres peu de variations ont été calculées. Les contraintes
horizontales atteignent en moyenne un niveau plus
élevé que celles a I’état initial.

Les variations du rapport o,/c,, le long de 'écran
a la méme profondeur montrent comment le champ
de contraintes varie en fonction de la présence de
boue bentonitique ou de la pression de béton liquide
(Fig. 11a et b). A une faible profondeur (6,5 m dans
ce cas), la pression de béton liquide est plus impor-
tante que la contrainte horizontale dans le sol si bien
qu’apres la réalisation du panneau, la contrainte hori-
zontale augmente dans l'axe du panneau central et
diminue a l'arriére de l'interface entre deux panneaux.
A une plus grande profondeur (16,5 m), la pression de
béton liquide est plus faible que la contrainte horizon-
tale dans le sol si bien qu’apres la réalisation du pan-
neau, la contrainte dans le sol diminue dans l'axe du
panneau et augmente a l'interface de deux panneaux.

o, [kPa]
o] -250 -500 ~750
Ecran
E
z
‘5 rhey
g TR
& 3g A - w
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Etude paramétrique

Une vaste étude paramétrique a été réalisée pour
différentes largeurs de panneaux I , différents nombres
de panneaux n, et plusieurs valeurs du coefficient de
pression des terres au repos (K,= 0,5 et K = 1,5). Les
résultats sont présentés dans la these de Burlon (2007)
et synthétisés dans le tableau I.

La variation du rapport o,/c,, dépend en fait de la
valeur des contraintes appliquées par la bentonite et le
béton liquide par rapport aux contraints horizontales
existantes dans le sol. Pour les modéles a 3 panneaux,
les conclusions sont claires. Quand la contrainte exer-
cée par la bentonite et le béton liquide est supérieure
a la contrainte horizontale du sol en place, ce qui est
le cas pour K, = 0,5 ou pour K = 1 dans la partie basse
du souténement, la contrainte horizontale augmente
alors au centre du panneau et diminue aux inter-
faces. Quand la contrainte exercée par la bentonite
¢t le béton liquide est inférieure & la contrainte hori-
zontale du sol en place, ce qui est le cas pour K, = 1,5
ou pour K, = 1 dans la partie haute du souténement,
la contrainte horizontale diminue au centre du pan-
neau et augmente aux interfaces. Pour les modeles a
5 panneaux, 'augmentation de la largeur des panneaux
favorise le transfert des contraintes horizontales vers
les interfaces mais ne semble pas influencer la valeur
des contraintes horizontales au centre des panneaux.

Le mécanisme de transfert des contraintes permet
d’analyser les valeurs des rapports o, /o, pour les pan-
neaux 2 et 4. Pour K = 0,5, la réalisation du panneau 2
est précédée de la réalisation des panneaux 3 et 1. Lors
de la réalisation du panneau 2, les contraintes horizon-
tales derriére ce panneau sont alors trés faibles et le
processus de mise en place induit donc une augmen-
tation trés importante des contraintes horizontales.
Celles-ci ne sont plus ensuite soumises a d’'importantes

o, [kPa]
0 -250 -500 -750
Ecran  +
10 4
E
1=
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Variation dc la contrainte horizontale durant la construction du panneau 2 (n = 3).

(a) A l'arriére du panneau 2 ; (b) a la surface de contact entre les panneaux 2 et 3.
Horizontal stress distribution dul ing wall installation process.
(a) At the rear of the central panel (panel 2) ; (b) at the interface between the panels 2 and 3.
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(a) 6,5 m de profondeur.
(b) 16,5 m de profondeur.

Variation du rapport ¢,/0,, durant la réalisation de I'écran.

Ratio o,/0,, variations during wall installation process.

(a) At 6.5 m depth.
{(b) At 16.5 m depth.

variations car les panneaux 4 et 5 qui restent a réali-
ser sont suffisamment éloignés. Pour le panneau 4, la
situation est légérement différente. Avant sa réalisa-
tion, seul le panneau 3 a été réalisé, et les contraintes
horizontales ne sont donc pas si faibles que pour le
panneau 2. Lors de la réalisation du panneau 4, les
contraintes horizontales augmentent moins mais dimi-
nuent ensuite du fait de la réalisation du panneau 5.

Pour K, = 1,5, le méme raisonnement peut étre
tenu. La réalisation du panneau 2 est précédée de la
réalisation des panneaux 3 et 1. Lors de la réalisation
du panneau 2, les contraintes horizontales derriere
ce panneau sont alors plus importantes et le proces-
sus de mise en place induit donc une diminution plus
importante des contraintes horizontales. Celles-ci ne
sont plus ensuite soumises a d’'importantes variations

Comparison of ratio o,/0,, variations.

0

K,=05 1Y —=o/o,1

car les panneaux 4 et 5 qui restent a réaliser sont suf-
fisamment éloignés. Pour le panneau 4, la situation
est 1égérement différente. Avant sa réalisation, seul
le panneau 3 a été réalisé, et les contraintes horizon-
tales ne sont donc pas aussi importantes que pour le
panneau 2. Lors de la réalisation du panneau 4, les
contraintes horizontales diminuent moins mais aug-
mentent ensuite du fait de la réalisation du panneau 5.

Comparaison entre les calculs 2D et 3D

Les figures 12 a 14 présentent les déplacements
horizontaux de l'écran pour les différents cas présen-
tés dans le tableau L

Eatii. Comparaison des variations des rapports o,/0, .

1 T - Gh/GVO ‘L

Partie supérieure du mur

1 T — O'h/O—vO T

Pas de tendance 11 —=0,/0,41

Partie inférieure du mur

! T - 0h/o-vo ‘l’

évidente 11— 0/0, 1

K, =15

1t —=o/o,l|

It —=o0/o,1

1 : Rapport 0,/0,, ot | augmente.

| : Rapport o,/0,, ot | diminue.
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Les différences entre les modeéles avec 3 et 5 pan-
neaux ne sont pas réellement appréciables en pra-
tique. Pour K, = 0,5 (Fig. 12a et b) et 1,0 (Fig. 13a et b),
le passage de 3 & 5 panneaux induit une réduction des
déplacements horizontaux de I'écran alors que pour

—e—WEF2D
et WD - BA M

K, = 1,5 (Fig. 14), c’est le contraire. I'augmentation
de la longueur des panneaux entraine une augmen-
tation des déplacements horizontaux de I'écran pour
K, = 0,5 (Fig. 12) et K, = 1,0 (Fig. 13) et inversement
pour K, = 1,5 (Fig. 14). Ces observations sont com-

e V30 - =7 m
Déplacement horizontal  [m]

e V2D Déplacement horizonta  [m]
-0.25 02 015 -0.1 -{1 -0.25 -0.2 -0.16 0.1 -0.05 0
{ Y
X{*\ %x
: g 1 3
5 he I
c 2
5 Q
5 £
@
(3 1np=3 ®) =5
_HG 12 Déplacements horizontaux de I'écran pour K,=0,5.
Lateral wall deflection for K, = 0.5.
ety WD
e WED - 53 m
3 WIED < =7 m
Déplacemant horizorta  [m] 3 VW20 Déplmozmert horizortal  [m)
D28 0.2 045 0.9 005 o .25 0.2 -015 -0 0.05 0
" 0 i
5
_ £
10 £ L
. B
3
k! 2
g 3
- £
o
20
25

(&) np=3

(b) np=5

© Déplacements horizontaux de I’écran pour K,=1,0.
Lateral wall deflection for K = 1.0.
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e YR

— 8 W30 - 3 m
w3 SIS - 27
Déplacement horizont=d  [m] e WINZD Déplacemert horizontal  {m]
025 -0.2 -0.05 o -0.25 0.2 008 0

-0.15 0.1

o

&

Frofondeur [m]

(8 np=3

Lateral wall deflection for K = 1.5.

015 0.1

.

Profondsur [m]

(b) n=5

¢ Déplacements horizontaux de 'écran pour K, = 1,5.

plexes a relier aux variations des rapports o,/0,,. En
effet, pour une méme profondeur, ce rapport varie s’il
est calculé a l'interface de deux panneaux ou au milieu
d’un panneau. Ces différences n’apparaissent pas sur
les déplacements horizontaux de I"écran. A une profon-
deur donnée, les déplacements horizontaux de ’écran
sont identiques.

L'augmentation du nombre de panneaux n_fournit
des résultats plus proches des modélisations de type
WIP2D. L'augmentation de la longueur des panneaux,
quelle que soit la valeur du coefficient K, ou du nombre
de panneaux n, induit des déplacements de 1"écran
plus importants que ceux obtenus avec un calcul de
type WIMZD.,

Pour toutes les valeurs du coefficient de pression
des terres au repos, le nombre n_ou la largeur des
panneaux ]p en comparaison de modélisations WIMZD
ne modifie pas significativement les résultats. La
modélisation tridimensionnelle de la réalisation des
panneaux de paroi moulée fournit seulement de faibles
différences par rapport a un calcul de type WIPZD.

Prise en compte
de I'élasticité non linéaire

Quelques aspects bibliographiques

Le probléme du soulévement du terrain en arricre
des écrans de souténements et son rapport avec les
lois de comportement présentant une partie élas-

tique non linéaire est relativement ancien et est régu-
litrement évoqué dans la littérature depuis pres de
30 ans. Burland et al. (1979), méme si leurs propos sont
relatifs & des excavations réalisées dans 1"Argile de
Londres, donnent les premiers éléments d’explication
et proposent quelques alternatives. Tout d’abord, ils
indiquent que ce soulévement provient du décharge-
ment élastique du massif de sol. Ensuite, ils précisent
que la rigidité de 'Argile de Londres augmente nota-
blement avec la profondeur ce qui doit permettre si cet
aspect est pris en compte de réduire le soulevement
élastique du fond de fouille. Ensuite, ils montrent que
l'utilisation d’une loi élastique parfaitement plastique
contribue a augmenter les déformations calculées prées
de I'écran et a sous-estimer celles calculées plus loin.
IIs proposent alors un modéle décrivant le sol avec une
partie élastique non linéaire. Ils présentent ainsi les
rudiments de la loi en S qui sera plus tard exposée par
Simpson (1992) notamment au cours de la 32¢ Rankine
Lecture. Ce type de modeles utilisés aussi en dyna-
mique des sols consiste a faire diminuer le module de
cisaillement G en fonction des déformations calcu-
lées le plus souvent selon une relation logarithmique.
Powrie et Li (1991) expliquent quant a eux le souléve-
ment du terrain en arriere de I'écran par le fait que les
déformations de cisaillement des terrains retenus sont
dominées par le soulévement élastique du sol sous-
jacent. Lidée développée par ces auteurs est traduite
par V'utilisation de la loi en S. Viggiani et Tamagnini
(2000) apportent des éléments de réflexion supplémen-
taire en exposant a partir d'un exemple idéalisé des
résultats obtenus avec une loi hypoplastique. Enfin,
Finno et Tu (2006) présentent dans le cadre d"une exca-
vation réalisée a Chicago les résultats obtenus avec
une lol présentant une partie élastique non linéaire ani-
sotrope.
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Quelques modeles a élasticité non linéaire

Afin de bien appréhender l'influence des modeles
comportant une partie élastique non linéaire sur les
mouvements de terrain induits par des excavations,
une étude comparative de différents modeéles a été
menée. Ces modéles présentant les mémes para-
metre plasticues que celui utilisé précédemment sont
au nombre de trois (tableau II) : le premier modele
(modéle 1) permet une variation linéaire du module
dYoung E en fonction de la contrainte moyenne et cor-
respond a celui utilisé pour I’'exemple de référence,
le deuxiéme modéle (modele 2) permet une variation
du module d’Young E en fonction du déviateur et le
troisiéme modeéle (modele 3) autorise une décroissance
du module de cisaillement G et une augmentation du
coefficient de Poisson v en fonction du déviateur ce
qul permet de maintenir le coefficient d'incompres-
sibilité K constant. Le modeéle 2 s’inspire des travaux
de Janbu (1963) ainsi que Wong et Duncan (1974) et le
modele 3 de ceux de Fahey et Carter (1993). D’autres
modeles ou les modules dépendent des déformations
peuvent aussi étre mis en ceuvre (Jardine et al., 1986).

Présentation et analyse des résultats

La comparaison entre les modeles 1, 2 et 3 et le
modele 0 qui présente une élasticité linéaire ol le
module d’Young croit en fonction de la profondeur
est possible car état initial est réalisé pour un coef-
ficient de pression des terres au repos égal a 1. Les

Elastic part of the different constitutive laws.

modules E, K et G sont identiques pour les quatre
modeles a 1’état initial. 1l est donc possible d’exami-
ner de maniere détaillée I'influence de la contrainte
moyenne et du déviateur des contraintes sur la ciné-
matique de I'excavation.

Dans la zone de poussée (Fig. 15a), les modeles 1,
2 et 3 fournissent des modules d’Young inférieurs au
modele 0. Pour le modele 1, cette diminution est due a
'application des forces de déconfinement qui induisent
une diminution de la contrainte moyenne. Pour les
modeles 2 et 3, elle provient de 'augmentation pro-
gressive du déviateur dans la zone de poussée puis de
I'apparition de la plasticité. La rotation de I’écran sur
sa base favorise le cisaillement du matériau ce qui se
traduit par une diminution encore plus nette du module
d’Young vers la profondeur de 26 m. Dans la zone en
butée (Fig. 15b), les modeles 2 et 3 fournissent logique-
ment une diminution des modules d’Young. Le modeéle 1
indique une diminution du module d"Young immédia-
tement sous le fond de fouille et puis une augmenta-
tion quelques metres en dessous due au déplacement
du rideau qui induit une augmentation de la contrainte
horizontale et ainsi de la contrainte moyenne.

Les variations de modules calculées se répercutent
directement sur le champ de déplacement du sol
autour du souténement (Figs. 16 a 18). Les 3 modeles
proposés donnent des déplacements horizontaux du
soutenement (Fig. 16) plus importante qu’il faut asso-
cier a la diminution du module d’Young calculée en
arriere de I'écran. Le modéle 2 fournit des déplace-
ments horizontaux de 1’écran plus importants que le
modele 3 alors que ces deux modéles présentent des
variations identiques pour le module de cisaillement
G ce qul indique que le basculement du rideau n’est
pas uniquement régi par le cisaillement du matériau.

ieatili. Présentation de la partie élastique des différents modéles.

Ez ) =5(2)x (%) si p>0 et £'(z p) =£o(2) si p<0
Modele 1 {t +240)
avec po(2) =sz
0.5
£(z.72) :Eo(z](l— /?/(Jyjzmw) ) avec R;=0.9 si p>0 etZ(z /2) = £o{2) si
p<0
Modele 2 J2 =% [[m - o) +(U1 - 03)2 +[Uz - 03]2]
) .
g =T o o= 60c951p+ 6sn}<p
3 3-sing 3-sing
05y . .
G(Z, Jz] =Go[z](1—ﬁf(/%2nm] ) si p>0 etG(z, Jz] :G’o(z) si p<0
1+vo-{1- zvo]G[Z' /2
Mocdele 3 ol
V(Z, Jz]
20 +vo) +(1- ZVO)GG(f(j)Z)
/((Z] =/%(Z]
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—ii— Modéle 0
~—— Modéle 1
—— Maodéle 2

Module d'Young [MPa]

~— Modéle 3

Module d'Young [MPa]
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(a) Phase 6 : coupe AA (b) Phase 6 : coupe BB’
~ Variation du module d’Young.
(a) Phase 6 : coupe AA’; (b) Phase 6 : coupe BB’.
Young modulus distribution.
Déplacementhorizontat [m] 0.3
046 042 008 -0.04 a
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E 025
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3 =
2 k]
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£ g 015
:
g 04
. Déplacements horizontaux de 1’écran 2
(phase 6). “é_ -0.05
Lateral wall deflection (step 6). ‘m
0

Au niveau du fond de fouille (Fig. 17), le soulévement
du terrain est essentiellement régi par les déforma-
tions volumiques du matériau. En effet, le modéle 3
indique un soulevement du terrain bien moindre que le
modele 2 alors que ces 2 modeéles présentent des varia-
tions de module d'Young sensiblement identiques. Les
faibles soulevements calculés avec le modele 3 pro-
viennent du fait que le module d'incompressibilité K
reste constant au cours du calcul. 1l est remarquable
de noter que ces mouvements verticaux ne se réper-
cutent pas en arriére de 'écran (Fig. 18). En effet, les
soulévements les plus importants sont calculés pour le
modele 1 alors que celui-ci fournit au niveau du fond
de fouille un soulévement du terrain bien inférieur au
modeéle 2 qui indique quant a lui une cuvette de tasse-
ment appréciable. C'est avec le modele 3 que les soulé-
vements les moins importants avec le développement

0 3 & 9

Distance depuis le souténement [m]

ig 477 Déplacements verticaux du terrain du fond
de fouille (phase 6).
Soil heave at the base of the excavation (step 6).

d’'une cuvette de tassement sont obtenus. L'élasticité
non linéaire permet toutefois seulement d’atténuer les
problémes de modélisation mis en évidence. En effet,
comme le montre la figure 18, a la fin de la phase 3,
alors que la plasticité ne s’est pas encore suffisamment
développée, les soulévements du terrain en arriere
de I'écran sont identiques aux quatre modeles mis en
ceuvre.
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Soil heave behind the retaining wall (step 6).

Déplacements verticaux du terrain a I'arriére du souténement (phase 6).

Les calculs réalisés montrent que les soulévements
du terrain au niveau du fond de fouille et en arriere de
I'écran obtenus numériquement obéissent a la fois a
des mécanismes déviatoriques et volumigues. Toute-
fois, il apparait que le soulévement du fond de fouille
est régi essentiellement par un mécanisme volumique
tandis que ¢’est un mécanisme déviatorique qui affecte
le terrain en arriere de I'écran.

5]
Conclusion

Le calcul numérique d’une excavation par la
méthode des différences finies ou des éléments finis
pose de part la procédure d’application des forces
de déconfinement des problémes pratiques certains
dans 'estimation des mouvements verticaux du sol.
Cet article s’est focalisé sur deux aspects de ce pro-
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bléme : d'une part, la valeur du coefficient de pression
des terres au repos qui peut étre modifiée par la réa-
lisation de I’écran et, d’autre part, la prise en compte
d’'un comportement élastique non linéaire pour le sol.
La modélisation de la réalisation de 1’écran selon un
calcul de type WIM ne modifie pas fondamentalement
les résultats obtenus par rapport a un calcul de type
WIP. En deux dimensions, les calculs de type WIM
fournissent un état de contraintes apres la réalisation
de I’écran indépendant de la valeur du coefficient de
pression des terres au repos K. Les calculs en trois
dimensions prennent en compte cet aspect ainsi que
d’autres comme la largeur des panneaux ou le phasage
de réalisation. ['utilisation de lois de comportement
présentant une partie élastique non linéaire consti-
tue une alternative intéressante dans le domaine des
faibles déformations. Toutefois, suivant le type de non
linéarités considérées dans le domaine élastique, diffé-
rents mécanismes de déformation peuvent alors étre
obtenus.
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