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Chapitre | — Introduction générale

I I ntroduction
.1 Objectifs

La condition de glissement figure toujours parmi les vérifications a effectuer dans la
conception des ouvrages poids en général, des ouvrages maritimes en particuliers: quais
poids et digues verticales.

Ce type d' ouvrages maritimes est toujours d’ actualité tant en France que dans de nombreux
autres pays. On améme assisté a un net renouveau de I’ utilisation des digues verticales, ce qui
asuscité tout un ensemble de travaux de recherche spécifiques en Europe et au Japon.

Ce rapport a pour but de faire le point sur la condition de glissement : point des pratiques,
point des connai ssances acquises et point sur les recherches en cours.

Cette étude bibliographique n’a pas la prétention de |’ exhaustivité ni méme de s en approcher
tant le domaine est large, les travaux nombreux et bien souvent difficilement accessibles
(rapports internes rédigés en langues local es).

On relevera souvent aussi des disparités dans les informations fournies par les différentes
sources. L’auteur a tenté de commenter de telles divergences mais sans pouvoir trancher sur
des points qui restent en débat. Du reste, si I’on peut d’ un point de vue théorique valider ou
invalider telle modélisation en construisant un modele plus complet, la question principale
posée est le dimensionnement des structures ; la validation finale d’ un modéle passe par la
confrontation avec le comportement des ouvrages réedls, ce qui est hors de portée d’'une éude
bibliographique.

Dans la rédaction, on a chois de supposer le moins de connaissances préalables, pour la plus
grande part possible du rapport. Toutefois, il a été fait un renvoi assez fréquent a la
bibliographie pour le lecteur désireux d’ approfondir un point particulier. D’autre part, les
parties touchant a des recherches en cours sont a peu prés inévitablement d’un abord plus
difficile, mettant en cauvre des théories plus complexes.

.2  Lesdifférentes parties du rapport

Le rapport, y compris I'introduction, comporte 9 chapitres en plus des références
bibliographiques et des annexes. Les chapitres, outre le présent chapitre d introduction,
traitent successivement de:

« Conception des ouvrages poids portuaires

» Coefficient de frottement

* Prise en compte de dispositions constructives sous la semelle

» Prise en compte des sollicitations cycliques sur la résistance au glissement
* Influence du vieillissement

* Prise en compte des effets hydrauliques

» Limitation des déformations

* Conclusions



Conditions de glissement sous les ouvrages poids : étude bibliographique

Dans le chapitre Il « Conception des ouvrages portuaires », il s'agit de décrire les types
d ouvrages concernés par le rapport, ainsi que leurs principes de dimensionnement. Une revue
des données d'accidents permet enfin de confirmer I'importance de la vérification au
glissement

Le chapitre 11 « Coefficient de frottement » est consacré ala question centrale du choix de la
valeur du coefficient de frottement pour la vérification au glissement. On insiste sur les
résultats d expériences menées a de grandes échelles géométriques sur les recommandations
des codes et reglements et sur les régles de I'art telles gu’ elles sont présentées dans divers
ouvrages. Dans ces derniers cas, on met en relation les coefficients de frottement préconisés
avec les coefficients de sécurité.

Le chapitre IV « Prise en compte de dispositions constructives sous la semelle » s attache a
étudier diverses dispositions qui ont été proposees pour améliorer la force de résistance au
glissement. Il s agit principalement de I’ inclinaison de la semelle ou de |a présence de béches
en divers endroits.

Le chapitre V « Prise en compte des sollicitations cycliques sur la résistance au glissement »
rapporte des résultats d’ essais en laboratoire, des résultats d’ essais (peu nombreux) menés a
plus grande échelle, ainsi que des travaux de modélisation menés récemment sur ce probleme.

Le chapitre VI « Influence du vieillissement » aborde la question de |’ évolution du frottement
au cours de la vie de I’ouvrage. Cette évolution se fait essentiellement dans un sens positif
d’ augmentation du coefficient de frottement.

Le chapitre VII « Prise en compte des effets hydrauliques » décrit les effets de la pression et
de la circulation de |’ eau sous les ouvrages sur la condition de glissement. Dans le cas des
digues constitués de caisson disposées sur un soubassement en enrochement (appel ées digues
mixtes), il S agit d’un sujet d’ actives recherches expérimental es et numériques.

Le chapitre VIII «Limitation des déformations » possede deux volets: un volet classique
dans le cas des murs de quais pour lesquelsil s agit essentiellement d’ éudier I’ équilibre entre
les forces de poussée et les forces de frottement ; un volet beaucoup plus novateur dans le cas
des digues soumises a la houle ou ont été proposées des méthodes de dimensionnement
fondées non pas sur le non glissement (ou la limitation du risque de glissement a un niveau
jugé acceptable), mais sur lalimitation de la distance de glissement probable qui est maintenu
aun niveau jugé acceptable.

Le chapitre X « Conclusions » enfin propose une synthése et releve les points qui semblent
les plus prometteurs parmi les innovations proposées par les divers auteurs.



Chapitre I — Conception des ouvrages poids

[ Conception des ouvrages poids portuaires
1.1 Typesd ouvrages portuaires

Notre étude porte sur les ouvrages poids : ouvrages dont la stabilité est assurée par son poids
gréce au frottement qu’'il mobilise au niveau de I'interface entre sa fondation et le sol. D’ou
I”importance que revét pour ce type d’ ouvrage la vérification de |’ état-limite de glissement.

On se limite ici a deux types d'ouvrages poids: les digues et les quais. Ces ouvrages sont
décrits dans divers documents: Chapon (1982, 1984), Bruun (1976) etc. Les ouvrages
francais (principalement) font I'objet de deux catalogues: le «Catalogue des quais»
(STCPMVN, 1992) et |le « Catalogue des digues » (STCPMVN, 1981).

1.1.1 Lesdigues

On peut les séparer en deux catégories:
* Lesdiguesataus(A)
» Lesdiguesverticales (B)

Figurell-1 Lesdeux principaux types de digues

En pratique, deux catégories intermédiaires existent auss :
* «digues mixtes » (C),
» «diguesarmées » (D).

- Vay

Figurell-2 Typesintermédiaires de digues
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Toutes ces structures résistent principalement par leur poids aux sollicitations horizontales.
Toutefois, les digues a talus sortent du cadre de cette étude. Nous nous limiterons donc dans
cette étude aux cas des digues verticales (B)et des digues mixtes (C) et nous nous focaliserons
sur la condition de glissement entre la partie verticale et le soubassement. Nous n’ aborderons
pas les spécificités des digues armeées (D), notamment les forces subies par ces digues et nous
renvoyons donc al’ éude des digues verticales.

Les digues verticales connaissent aussi un certain nombre de variantes.

Elles peuvent étre réalisées:
* en magonnerie ou éventuellement en blocs de béton superposés ;

,,,,,

* en caissons parallél épipédiques.

C'est cette derniere solution qui se développe le plus. Les caissons sont amenés sur le site
puis remplis de remblai (sables, cailloux).

Enfin, diverses autres possibilités ont été explorées: caissons cylindriques (Tanimoto et
Takahashi, 1994) , caissons type Jarlan pour des ouvrages de protection ou pour des ouvrages
mixtes de protection et d’'accostage comme a Roscoff en 1971 (STCPMVN, 1981) ou tres
récemment au port de La Condamine a Monaco.

1.1.2 Lesquais

Les quais comportent une variété encore plus grande d’ ouvrages, certains rattachables a la
catégorie des ouvrages poids, d’ autres non.

On peut citer ainsi les écrans de souténement : quais en rideaux de palplanches (A) et en
parois moul ées (B).

~z |

Figurell-3 Quaisen rideaux de palplanches (A) et parois moulées (B)

Le dispositif d’ ancrage peut varier : installation d’ un contre-rideau, injection ...
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On peut également retenir les quais sur pieux :

Ly

IVl

Figurell-4 Quai sur pieux

Les quais peuvent également étre réalises en gabions de palplanches plates (voir la figure
suivante).

|
z

Figurell-5 Couped un gabion (A), vue en plan d’une gabionnade
avec ar cs deraccordement (B) et d’une gabionnade cloisonnée (C)

Ces ouvrages en gabions posent des problemes particuliers et difficiles; pour un exposé en
francais, on peut se référer a Holly (1986).

Ces ouvrages (rideaux de soutenement, quais sur pieux, gabions de palplanches, etc.) sont
exclus de la présente étude.

Venons en donc aux quais-poids. On peut distinguer (figure11-6) :

* lesouvrages en maconnerie (A) ;

* lesouvrages en blocs de béton (B) ;
* lescaissons en béton armé (C) ;

* lesmursenlL (D).
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[o]
7 Y% =2 -2

Figurell-6 Différentstypesde quais-poids

Comme pour les digues, les quais en caissons peuvent étre a faible réflectivité. Parmi les
ouvrages récents de type Jarlan, on peut citer un ouvrage a Victoria Harbour (Hong- Kong)
destiné a « central reclamation — Phase |1l ». Cet ouvrage est décrit par Mc Connel et al.
(1998). Il sert de digue pendant la construction, il retient et protége les terrains et il réduit les
vagues réfléchies.

On peut citer aussi les caissons cylindriques juxtaposés analogues aux caissons rectangulaires
(voir par exemple Ciortan, 1994). En revanche, les quais en magonnerie, en blocs de béton et
les murs en L sont a forte réflectivité : la houle n’est pas réduite et |’ action d’amarrage est
alors plus importante.

1.2 Utilisation des structures poids

On aconstaté (Oumeraci, 1994) un renouveau des digues verticales imputables :

e aux problémes rencontrés pour les digues a talus dans les années 1980, choc un peu
semblable & celui qui s était produit dans les années 1930 en défaveur cette fois-la des
digues verticales;

» alaprofondeurs croissante due a la croissance du tirant d eau des navires qui augmente
beaucoup le colt des digues atalus.

Ce renouveau s inscrit dans un contexte ou les connaissances ont beaucoup avancé depuis les
années 1930 :

e davantage d'informations disponibles sur les conditions de houle ;

» plus de connaissances sur le déferlement et I'impact des vagues;;

» disponibilité d’installations permettant des expériences a grande échelle ;

* développement de I'industrie pétroliére off-shore qui a permis notamment un
dével oppement de la modélisation numérique de I’ interaction sol/structure/vague.

Parmi les pays qui ont contribué a ce renouvellement des structures verticales, on peut citer le
Japon (Tanimoto et Takahashi, 1994), avec de nombreux travaux de recherche comme ceux
de Goda (1974, 1985, 2000). On peut citer aussi des essais avec des modéles de grande taille
effectués par Oumeraci et al. (1992). L’ Italie est également un pays ayant une forte tradition
d utilisation des digues verticales (Franco, 1994).

10



Chapitre I — Conception des ouvrages poids

1.3 Lesprincipesde calcul desouvrages poids

1.3.1 Généralités

La démarche générale de justification des structures est d’ étudier un certain nombre d’ états-
limites (certaines définitions spécifiques a I’ approche semi-probabiliste sont données au
paragraphe 11.3.3). On se focalise plutdt sur les états limites ultimes pour les digues. Pour les
quais, les déformations sont a prendre en considération (états limites de service). Pour toute
cette démarche, il faut signaler les travaux de grande ampleur du CETMEF ayant abouti a la
rédaction de recommandations pour le calcul aux états limites des ouvrages en site aquatique
(cédérom ROSA 2000). Une présentation genérale en a été donnée par Kovarik (1998). On se
référera dans la suite particulierement a la partie concernant les quais-poids (CETMEF,
2000a).

L’ évaluation des états limites est fondée sur la considération d’ un certain nombre de modes de
rupture (glissement, poingonnement, renversement...).

Cette démarche des états-limites et de I’ approche semi-probabiliste sera notre référence dans
ce travail mais de nombreux travaux ou méthodes présentant encore de I'intérét n’ ont pas été
élaborés dans ce cadre. Dans ce cas, nous présenterons leurs résultats dans leur cadre
d origine.

11.3.2 Laconception probabiliste des structures

Cette démarche des états-limites et de |’ approche semi-probabiliste n’ est pas la seule possible,
mémesi ¢’ est celle qui est la plus répandue aujourd’ hui, de par I’ émergence des Eurocodes'.

On peut distinguer trois niveaux de conception basée sur la fiabilité voir par exemple,
Shimosako et Takahashi (1999) ou Goda et Takagi (2000).

Le niveau 1 est la méthode des états-limites avec |’ application de facteurs partiels de securité
portant sur la vaeur caractéristigue des paramétres (actions, résistances, matériau,
interactions,...). Une fois les facteurs partiels de seécurité appliquées, le cacul de
dimensionnement a lieu comme pour un calcul déterministe. Cette approche sera présentée
plus en détail en 11.3.3. C’ est la méthode semi-probabiliste.

Le niveau 2 est fondé sur une hypothese de répartition gaussienne du chargement L et de la
résistance R. On définit un indice de sécurité (3 directement fondé sur la différence des deux
variables aléatoires L-D :

m_ —mg

of +0&

B:

! Le site du Setra donne I'éat d'avancement et le programme de développement des Eurocodes.
(http://www.setra.fr/euronormes/Francais/PC_Francais.htm).

11



Conditions de glissement sous les ouvrages poids : étude bibliographique

ou m et my est la moyenne respectivement de lavaleur du chargement L et de larésistance R
et o et or |’ écart type des mémes parametres.

Cet indice 3 est directement |ié a la probabilité de ruine ; une probabilité de 0,001 correspond
a 3=3,08 et 3=2,00 correspond a une probabilité de ruine de 0,023. Ainsi, Burcharth et
Sarensen (1998, 1999) considéerent-ils que leur méthode de dimensionnement des digues
verticales releve de ce deuxieme niveau.

Le niveau 3 est fondé sur I’ utilisation pour |’ ensemble des facteurs de résistance et de charge
sur leur loi de probabilité sans se limiter aux lois normales. Goda et Takagi (2000) se
réclament de ce niveau 3 pour leur méthode de vérification au glissement d’une digue en
caissons fondée sur la distance de glissement. On peut sur ce point se reporter au chapitre
V111.4.4 du présent document. On peut citer également I’ approche proposée par Voortman et
al. (1999) visant a une optimisation économique dans le cadre d' une approche probabiliste.

On peut citer auss les travaux de Takayama et Ikeda (1992) sur le risque de glissement. IIs
prennent en compte I’incertitude sur la vague au large, | aspect probabiliste de la hauteur de
I"eau, I'incertitude sur la transformation de la vague entre la pleine mer et le pied de la digue,
I"incertitude sur les forces exercées, I'incertitude sur le coefficient de frottement. Ils
aboutissent & évaluer la probabilité de ruine par glissement pour les ouvrages congus selon les
méthodes actuelles, selon la profondeur de |’ eau et |a pente du rivage. IIs font également une
distinction entre trois types de digues: a paroi verticae, types Jarlan (vertical dlit), et armée
par des blocs. C est pour les caissons a paroi verticale que le risque est le plus élevé, allant
jusqu’a 0,3 sur une durée de vie de 50 ans.

11.3.3 Rappelsde quelques définitions de |’ approche semi-probabiliste

On peut se fonder a cet effet sur le document CEN (2000) et sur le cédérom ROSA 2000 du
CETMEF : présentation d’ ensemble d’ une part et glossaire d autre part.

« Situation de projet: Etape de la vie de I'ouvrage déerminée par I’ensemble des
conditions du projet régnant pendant un certain intervalle de temps durant lequel les
distributions ou processus de toutes les données de sécurité de |’ ouvrage peuvent étre
considérées comme constants.

« FEtat-Limite: Phénomeéne préjudiciable contre I’ apparition duquel on veut prémunir un
ouvrage ou une partie d’ ouvrage pendant une situation de projet donnée.

« FEtat-Limite de service: Etat-Limite dont |’enjeu socio-économique est moindre que
celui d'un état-limite ultime. Le phénomene correspond le plus souvent a une perte
d aptitude au service de |’ ouvrage.

« Etat-Limite ultime: Etat-Limite dont I’enjeu socio-économique de |’apparition est

supérieur a celui d’'un état-limite de service. Le phénomene correspond le plus souvent a
une forme de rupture de I’ ouvrage.

12



Chapitre I — Conception des ouvrages poids

Condition d’ état-limite : Elle exprime la condition reliant les parametres de I’ ouvrage et
de son environnement qui doit étre nécessairement remplie pour que |’ état-limite ne soit
pas atteint.

En désignant par E I’ effet des forces ou des résistances, on peut écrire, par exemple:
pour une condition d' équilibre statique :
E destabilisateur < E stabilisateur
pour une condition de résistance :
E moteur < E resigtant
Condition de calcul : Expression de la condition d’ é&at-limite dans laquelle on prend en

compte, au niveau de sécurité requis, les incertitudes sur la valeur des parametres et les
incertitudes sur les modéles.

Facteur de dimensionnement: Nombre sans dimension, exprimé pour chaque
vérification d’un état-limite comme le rapport de I’ éément résistant a I’ éément moteur,
tels qu'ils apparaissent dans la condition de calcul.

Il pourras écrire:
[ = E sabilisateur / Ya - E destabilisateur
I = E resistant / Yo - E moteur
L’ ouvrage est justifié si tous les facteurs I sont supérieurs ou égaux a 1,00.
L’ ouvrage n’est pasjustifié des que |’ un des facteurs ™ est inférieur strictement a 1,00.

On note I'introduction du coefficient de modeéle yy. Ce coefficient partiel prend en compte
lesincertitudes relatives al’ adéguation entre un modele et laréalite.

Coefficients partiels: La méthode semi-probabiliste est fondée sur I’ utilisation de ces
coefficients de securité qui portent sur tel ou tel élément du calcul. Ces coefficients ont
pour objectif de prendre en compte une incertitude bien définie.

Ces coefficients peuvent porter sur les actions (en plus des coefficients
d’ accompagnement ), sur les propriétés des matériaux ou les paramétres d’interactions
sol/structure ou les paramétres géométriques, sur les résistances, sur I'incertitude de
modele. Ces coefficients dans le document ROSA sont notés respectivement v, Yu, Yr, Y-

Coefficient global : coefficient de sécurité qui, pour la vérification d’' un état-limite donné,
dans une situation de projet donnée, est censé prendre en compte par un seul hombre
I’ ensembl e des incertitudes sur les valeurs des paramétres et sur les modéles de calcul.

On retrouve la un type de démarche qui a éé trés largement utilisé avant le
dével oppement des approches semi-probabilistes.
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Instabilité globale, externe ou interne : on distingue notamment les modes :

« dinstabilité globae: il s'agit d un phénomene d’ ensemble de lafondation et du sol ;

« dinstabilité externe: il affecte I'interaction de I'ouvrage et du sol, I'ouvrage se
comportant généralement comme un solide indéformable ;

« dinstabilité interne: il concerne la résistance et la déformabilité propre des éléments
del’ ouvrage.

Ces trois phénomenes sont des états-limites: le projeteur doit faire en sorte qu'ils
N’ apparaitront pas au cours de lavie de |’ ouvrage.

On pourra classer chacune de ces instabilités dans la catégorie des états-limites ultimes
(ELU) s I'enjeu est important (S'il y a risque de mort d’homme par exemple en cas
d apparition du phénoméne) ou dans la catégorie des états-limites de service (ELS) s
I’ enjeu est modéré (si I’ apparition du phénomeéne n’ engendre « que » la perte momentanée
de service de |’ ouvrage par exemple).

11.34 Lesétatslimitesultimes

On vadistinguer dans un premier temps les modes de rupture interne et les modes de rupture
géotechnique ou la structure du mur reste intacte. Bien que plus rarement considérés, on peut
étre amené aimaginer des modes mixtes, par exemple pour des ouvrages en gabions (Corfdir,
1997).

On envisagera donc :

I"instabilité globale ; laligne de rupture passe atravers le remblal et le massif de fondation
(A)

I"instabilité externe ; I’ ouvrage reste encore monolithique mais il y a déplacement relatif
de I’ ouvrage par rapport au remblai ou au massif de sol environnant (B)

I"instabilité interne; il y a rupture de I’ouvrage qui ne se comporte plus comme un
monolithe (C).

7 7 A) v\«

Figurell-7 Différentstypesd’instabilités pour un ouvrage-poids

Nous allons détailler davantage les instabilités externes qui sont communes aux différents
ouvrages-poids.
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11.35 Typesd'instabilités externes pour lesouvrages-poids

[1.3.5.1 Lestroisvérifications usuelles de la stabilité externe

Pour le calcul d'un ouvrage poids, il faut prendre en compte plusieurs modes de rupture
externes potentiels. Supposant toujours que le mur reste monolithique, il peut avoir (en se
limitant aux mouvements plans) :

e un déplacement de trandation : glissement du mur ;
* un déplacement de rotation : renversement ;
* uneinsuffisance de capacité portante (ou poingonnement).

Figurell-8 Rupture par glissement, renver sement, poinconnement du sol de fondation

Ces trois vérifications constituent les étapes classiques de calcul d’un mur de souténement
pour la stabilité externe. Voir par exemple (GEO, 1998), (SETRA, 1998), (Clayton et al.,
1993), (USACE, 1989), (Filot, 1979), etc. On vérifie aors a chague fois le facteur de
dimensionnement (approche semi-probabiliste) ou le coefficient de sécurité global (autres
approches).

11.3.5.2 Lecoefficient de sécurité au glissement

Ce coefficient s'exprime simplement comme le rapport des forces résistantes F; (frottement
entre la semelle et le sol de fondation, adhésion entre la semelle et e sol de fondation, butée
éventuelle des terres) sur les forces motrices Fy, (composante horizontale de la poussée des
terres).

FS= 25
2 F

Comme |’ étude de cette condition est le sujet méme de ce rapport, nous entrerons dans les
détails par la suite, et principalement au chapitre I11.
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11.3.5.3 Lecoefficient de sécurité au renver sement

On peut comme dans |e cas de la sécurité au glissement définir un coefficient de sécurité.

FS:_m
2 M

Mm et M, représentent les moments par rapport a I’ aréte inférieure aval (point O de la figure
[1-8) des forces motrices et des forces résistantes. Les forces motrices sont celles dont I’ action
est défavorable (poussée des terres, éventuellement pression de I’ eau s exercant sur la paroi
amont). Les forces résistantes sont celles dont I'action est favorable: poids de |’ ouvrage,
poids du volume de sol qui charge lafondation. Cette démarche est présentée dans le guide du
SETRA (1998).

Pour les digues, une expression du méme type est recommandée par Goda (2000).
Une autre démarche envisageable consiste a prendre en compte la position du point
dintersection de la résultante des forces avec la semelle. C'est par exemple la méthode

préconisée par le document américain (USACE, 1989). La figure ci-dessous schématise cette
derniére méthode.

Fn

Figurell-9 Position de la résultante des efforts verticaux dansla semelle

On pose:

XR

R=1R
B

avec B lalargeur de la semelle de fondation et xr la distance entre le point d application de la
résultante des forces verticales appliquées a la semelle et le point O. La distance xr est
déterminée de la maniére suivante :
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avec R, la composante verticale de I’ action du sol sur la semelle qui permet d' équilibrer les
forces verticales et Mo le moment par rapport & O des forces extérieures appliquées a
I” ouvrage.

Le rapport R est relié au pourcentage de la base de la semelle en compression (voir également
laregle du tiers central dans|a suite de ce paragraphe).

Valeur du rapport R sempdorerﬁn::%gne\; on
0,500 100 %
0,333 100 %
0,250 75 %
0,200 60 %
0,167 50 %
0,133 40 %

Tableau |1-1 Relation entrelerapport R
et le pour centage de la semelle en compression (USACE, 1989)

Suivant le type de sollicitation et le type de condition de fondation, on doit respecter un
certain pourcentage minimal de la semelle en compression.

Terzaghi et Peck (1967) préconisaient la régle du tiers central pour se prémunir du risque de
renversement. Cette regle consiste a vérifier que le rapport R ne descend pas en dessous de
0,33 . Greco (1997) estime lui aussi qu’il faut utiliser 1a notion de position de la résultante des
forces verticales plutét qu’ un rapport des moments moteurs et résistants qui va dépendre des
hypotheses prises sur la position du plan sur laquelle s exercent les forces de poussee.

De leur coté, Mommessin et Négre (1983) ont une appréciation critique sur cette vérification
au renversement par le biais des moments et proposent une autre approche (voir le paragraphe
[11.5.5).

Le document britannique (BSI, 1994) ne fait pas référence pour les murs poids a un état limite
de renversement. Le document (CETMEF, 2000a) adopte un point de vue voisin dans la
mesure ou il estime que I’ état-limite de décompression du sol, I’ éat-limite de renversement et
I” état-limite associé a la regle du tiers central sont des expressions différentes des mémes
phénomeénes et qu’il convient alors de s en tenir ala décompression du sol.

En conclusion, on constate un certain mangue de consensus dans la vérification au

renversement, méme s le cadre de cette éude ne pas permet d’ en évaluer les conséquences
pratiques sur le dimensionnement des ouvrages.
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11.3.5.4 Coefficient de securité au poingonnement

On peut définir un coefficient de sécurité au poingonnement :

£ = Pra
O-max

avec Pmax, la capacité portante du sol (obtenue a partir des caractéristiques pressiométriques

ou pénétrométriques du sol) et omax |a contrainte verticale maximum sous la base (déterminée
apartir de |’ évaluation des sollicitations).

Les regles de I'art demandaient que le coefficient FS atteigne au moins la valeur 3 (voir par
exemple Pilot, 1979).

Dans les années 1990, on voit apparaitre la méthode du fascicule 62 (MELT, 1993), qui est
reprise dans le guide du (SETRA, 1998).

Elle est fondée sur la notion de contrainte de référence q' e, contrainte normale aux trois
quarts de lalargeur comprimée de la semelle de fondation.

v Ll v K

A 4 i
O'ref q'ref ?q’ ref

0,75B 0,75B’ 0,75B'

< S <>
B B’ B’
V 3e \Y V
=1+ = - "=
qref B( B) qref B_2e qref B—ZG

Figurel1-10 Définition de la contrainte deréférence

On demande de vérifier pour chague combinaison d’ actions :

I 1 ! I M I
Qs < y_(qu _qo)-ls +do

q

Dans cette équation, ', est la contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée. Cette
charge peut étre évaluée a partir de résultats d' essais au pressométre ou dessais de
pénétration statique (MELT, 1993). Par ailleurs, ' est la contrainte que I’ on obtiendrait dans
le sol aprés travaux au niveau de la base de la fondation en faisant abstraction de celle-ci.
Mais cette contrainte est généralement négligée dans la condition précédente pour les
soutenements. Enfin, is est un coefficient minorateur qui tient compte de I'inclinaison de la
résultante, de la géométrie et de I’environnement de la fondation. L& encore, on peut se
reporter au document du MELT (1993).
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A noter que selon le document canadien (SCG, 1994), la vérification de la capacité portante
admissible, prenant en compte |’excentricité et I'inclinaison de la charge, permet de se
dispenser de la vérification au renversement.

11.3.5.5 Autrestypes de schémas de rupture

Nous avons déja évoqué e phénomene de décompression du sol qui est considéré comme un
état-limite de service dans (MELT, 1993).

L’ Eurocode 7 (CEN, 2001), qui est encore a |’ état de projet, présente une vue plus ouverte :
les modes de rupture envisagés précédemment sont regroupés sous |’ étiquette rupture de la
fondation des murs poids. On peut noter |’existence de trois schémas de rupture (assez
vagues) que |’ on peut rattacher a chacune des trois vérifications précédentes.

Il est précisé auss qu'il sagit d'un minimum et que des vérifications supplémentaires
peuvent étre envisagees.

On peut citer comme schéma de rupture le schéma étudié par Mommessin et Negre (1983).
Adoptant le formalisme du calcul a la rupture, les auteurs considérent une cinématique
mettant en jeu alafoisle sol de fondation et le remblai.

Figurell-11 M écanisme cinématique de Mommessin et Négre (1983) pour un calcul ala
rupture

Comparant les résultats obtenus par leur méthode avec ceux obtenus par les méthodes
utilisant les trois veérifications usuelles (glissement, renversement, poinconnement), ces
auteurs constatent gu’il existe des combinaisons de parameétres entrainant la ruine d’ apres
leurs calculs aors que les trois coefficients de sécurité sont égaux a 1. D’autre part, ils
estiment au vu de leurs résultats que e coefficient de sécurité au renversement est mal adapté
au calcul des murs-poids.
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Enfin, il faut signaler la possibilité grace aux éléments finis, d’ effectuer une analyse limite
méme pour des problémes complexes sans supposer a priori un mécanisme particulier. On
peut bien sOr utiliser la méthode statique de I’ analyse limite (voir les travaux de Pastor, 1983).
Mais si on en reste a la méthode cinématique, il faut citer les travaux de Turgeman (1983), le
développement du logiciel Stars puis Stars 2 sous I’impulsion de Salengon. On pourrait citer
divers travaux produits en France sur ce sujet et nous nous limiterons a citer Jiang et Magnan
(1997) qui comparent I’analyse limite pratiquée avec un code d’ ééments finis et |la méthode
des tranches.

[1.3.5.6 Mécanismes envisagés pour le cas des digues

Prenant en compte le soubassement et la digue verticale, Sgrensen et Burcharth (2000)
envisagent de nombreux modes de rupture :

glissement du caisson sur |e soubassement

rupture dans |le soubassement sous le caisson, celui-ci étant en trandation (tres semblable
au précédent)

rupture dans le soubassement avec ligne de rupture droite

rupture dans le soubassement avec ligne de rupture courbe

rupture dans le soubassement et glissement entre le soubassement et |e sable de fondation
rupture dans le soubassement et glissement entre le soubassement et I’ argile de fondation
rupture dans le soubassement et dans |e sable de fondation (cinématique a 4 zones)

rupture dans le soubassement et dans |e sable de fondation (cinématique a 5 zones)

rupture dans le soubassement et dans |’ argile de fondation (avec mouvement de translation
du bloc de remblai)

10. rupture dans le soubassement et dans I’ argile de fondation avec rotation autour d’ un point.

NP

©ooND O AW

De maniere analogue, Oumeraci (1994) distingue quatre modes de rupture : glissement sur la
base (A), rupture superficielle dans le soubassement et a la frontiére entre le soubassement et
le sol (B), rupture profonde dans le soubassement dont I’ épaisseur est telle que le sous-sol n’a
pas d'influence sur le mécanisme de ruine (C), rupture par glissement global (D).

a

Figurell-12 Modes de rupture d’'une digue verticale et de son soubassement d’ aprés
Oumeraci (1994)
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[1.3.5.7 Limitation de cette approche par étude successive de différents modes de rupture :
la question de I’ interaction entre force de glissement et force de renver sement

La combinaison de deux modes de rupture peut-étre plus défavorable que chague mode pris
isolément. C’ est |a une situation qu’ on rencontre naturellement en calcul alarupture (voir par
exemple (Corfdir, 1996) pour des exemples de superpositions en nombre fini ou infini de
modes de rupture).

Dans le cas de la stabilité des digues, il faut citer les travaux de Sekiguchi et Kobayashi
(1994) qui étudient la combinaison de I’ effet d’ une force et d'un moment sur le caisson.

L’idée de base réside dans le fait que la présence d’un moment va interagir avec la résistance
au glissement et, au final, la diminuer. La résistance limite peut étre représentée par une
surface dans I’ espace H (force horizontale), V (force verticale), M/B (rapport du moment M
desforces H et V par rapport ala droite passant par le milieu O de labase du caisson sur B la
largeur du caisson).

B H A
<>
H
¥
o) v
M/B

|

Figure I1-13 For ces excentr ées agissant sur un caisson et surface limite de charge

Ce type de considération a regu une confirmation expérimentale de Tanaka et al. (1987). La
publication est en japonais mais Sekiguchi et Kobayashi en rappellent certains résultats
relatifs a I'influence de la hauteur d’application |y de la force H sur la résistance au
glissement.

Ces résultats expérimentaux montrent deux phénomenes :

» la force horizontale maximale supportable appliquée a une hauteur donnée croit moins
vite que laforce verticale appliquée multipliée par le coefficient de frottement [ ;

« laforce horizontale maximale supportable est plus faible quand son point d’ application est
plus éleve.
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A
31 o l, = 0,55 m
a l, = 1,50 m
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Figurell-14 Influence du moment sur larésistance au glissement ;
cour be proposée par Sekiguchi et K obayashi (1994),
points expérimentaux de Tanaka et al. (1987)

11.3.6 Lesétatslimitesdeservice

Ils sont, de maniéere générale, traités plus succinctement.

Le document (CETMEF, 2000a) fait a cet égard exception puisgu’il prévoit pour les quais-
poids la considération des états-limites de service suivants :

la décompression du sol de fondation,

le poinconnement du sol de fondation,

la décompression des blocs,

le déplacement de la poutre de couronnement,
les tassements absol us,

les tassements différentiels.

SEENCINE

La partie du fascicule 62 titre V. (MELT, 1993) relative aux fondations superficielles ne
prend en compte que les états-limites de service de mobilisation du sol (poingonnement) et de
décompression du sol.

Le projet d Eurocode 7 (CEN, 2001) évoque le probléme des déplacements. Il faut au
préalable établir les valeurs limites de déplacements en prenant en compte la tolérance au
déplacement des structures supportées, puis veérifier que les déplacements seront plus faibles
sur labase d' une estimation prudente fondée sur des expériences comparabl es.
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[1.3.7 Organisation d’une note de calcul

[1.3.7.1 Organisation générale

Nous nous basons notamment sur le cas récent de I’aménagement du terre-plein de Kerpalud
(Paimpol, Cétes d’ Armor). Il s'agit d'un mur en béton. Dans ce cas particulier, la prise en
compte de surcharges o exploitation importantes (3t/m?) ainsi que de la dénivelée
hydrostatique liée au retard de la vidange du remblai en arriere du quai & marée descendante a
amené a augmenter la largeur du mur pour satisfaire la regle de non décompression du sol
imposée par le fascicule 62 (MELT, 1993).

Lanote de calcul d’un ouvrage poids peut étre organisée de la maniére suivante :

- Table des matieres
- Geénérdités
- Reglements pris en compte dans les calculs
- Hypotheses de calcul
- Logiciel decalcul utilisé
- Cadculs pour chagque partie homogeéne de I’ ouvrage
- Coupe et données géométriques de la partie particuliére
- Données de calcul
- Définition des niveaux d’ étude ou sont évalués les efforts
- Cadcul pour chague niveau d’ étude des forces et des moments résultant des différents
cas de charge élémentaires
- Vérification pour les combinaisons de charges correspondant aux ELS et aux ELU, du
coefficient de glissement et de la répartition des contraintes normales dans la section
(en particulier calcul de la contrainte verticale maximale et vérification de la présence
ou non de la charge verticale dans la section et dans le noyau central).
- Conclusions
- Propositions éventuelles de renforcement

Les divers sujets abordés dans le présent document ont des impacts potentiels tres variés sur
lanote de calcul. A un premier niveau, on pourratrouver diverses références sur le coefficient
de frottement, sur la prise en compte de dispositions constructives particuliéres sur la semelle,
ainsi que sur certains aspects liés a I"hydraulique et donc aux contraintes effectives. A un
niveau plus fondamental, certaines références peuvent proposer des alternatives aux
vérifications usuellement pratiquées en France, par exemple en utilisant d’ autres états-limites
gue ceux usuellement considérés ou en se servant d’ approches probabilistes plus complexes.
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11.3.7.2  Leshypotheses de calcul pour un quai

Dans le cadre d une approche semi-probabiliste, le projeteur doit s assurer notamment de la
connai ssance des parameétres suivants (éventuellement en fourchette) :

e géométriedu mur ;

 masse spécifigue des matériaux : murs, remblais, masse spécifique dégaugée des
matériaux granulaires;

* masse spécifiquedel’eau ;

« points entre les quels s effectue la perte de charge, répartition de cette perte de charge ;

* résistance des matériaux de remblai (angle de frottement interne) ;

» angle de frottement entre mur et remblai, entre mur et fondation ;

* dituations de projet et cas de charges;

» actions permanentes, variables et accidentelles;

* niveaux d eau en avant et en arriere du mur ;

» coefficient de poussée du remblai ;

» charges d exploitation : surcharge surfacique linéique ou ponctuelle sur le terre plein,
traction en téte du mur (amarrage), moment éventuel en téte (amarrage excentré) ;

» définition des états-limites, de service et ultimes, ELS et ELU

» combinaison d actions pour les ELS et les ELU avec les coefficients partiels de sécurité
pertinents.

[1.3.8 Conclusion sur lesprincipes de construction des ouvrages-poids

On constate un certain consensus pour le calcul des quais avec les trois vérifications
classiques: glissement, renversement, poinconnement de la fondation. Malgré tout, la
situation n'est pas jugée complétement satisfaisante, on voit des critiques s élever contre
certaines véifications (principalement le renversement) ou contre la méthode générae
(Mommessin et Negre, 1983).

Dans le cas des digues verticales, la situation semble plus ouverte au changement. Ceci est
sans doute imputable a I'intérét que suscite a nouveau ce type d ouvrage et a |I’ensemble
important de travaux de recherche sur ce sujet.

Il faut noter que lors de cette éude bibliographique, nous n'avons guere rencontré
d objections quant au bien fondé de la vérification au glissement tant pour les quais que pour
les digues, al’ exception de la critique plus générale soulevée par Mommessin et Néegre (1983)
et de Sekiguchi et Kobayashi (1994) qui estiment nécessaire de prendre en compte |le moment
dans la vérification au glissement des digues. Les travaux japonais sur la distance probable de
glissement sont plutét un raffinement qu’une remise en cause du principe de la vérification
classique au glissement.
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I1.4 Lesdonnéesd accidents

[1.4.1 Donnéeshistoriquesfourniespar Cornick (1968)

Cornick cite plusieurs exemples d’ accidents de murs poids, arrivés pendant la construction
elleméme. En 1888, le mur de I'Empress Dock, haut de 15 m et long de 120 m a
Southampton s'est déplacé en direction du bassin lors du remblaiement, de 3 métres en
guelques minutes puis de 3 métres supplémentaires au bout de 2 jours. La cause de ce
mouvement était un glissement entre la base du mur et une couche d’ argile.

Un autre exemple est le mur du Kipperpur Dock a Calcutta dont une partie longue de plus de
400 m s est déplacé en direction du bassin de 1,20 m et a basculé |égérement tandis qu’ une
autre partie de 135 m a également avanceé de 4 m en restant verticale. La encore le mur était
construit sur une argile, de plus le remblai utilisé avait des caractéristiques trés mauvaises et
on avait pris en compte un effort de butée alors que le matériau s était desséché et n’ était plus
en contact avec le mur.

Des erreurs majeures de conception (avec notamment une fondation superficielle posée
directement sur une argile sans précautions, un rembla de tres mauvaise qualité) paraissent
devoir étre en causeici, erreurs qui devraient appartenir au passé.

11.4.2 Données étudiéespar Oumeraci (1994) : cas destempétes

L’ auteur étudie deux types d’ouvrages: les digues verticales et les digues verticales armées
(voir lesfiguresI1-1 et 11-2).

Il rapporte respectivement 17 cas de ruine pour les digues verticales et 5 cas pour les digues
verticales armées. Pour les digues verticales, les 17 cas présentés s étalent de 1881 a 1987,
pour ceux dont la date est rapportée. Parmi ces 17 cas, on en trouve 8 dont le mode de rupture
correspond au -glissement éventuellement accompagné d’ un autre mode.

L’auteur note aussi que presgue tous les accidents rapportés ont eu lieu sans signe avant-
coureur lors de tempétes moins violentes ou sur des structures similaires.

Il divise les causes de rupture en trois catégories :

» cellesrelatives alastructure elle-méme,
» cellesrelatives aux conditions hydrauliques et au chargement,
» cellesrelatives alafondation et ala configuration des fonds marins.

Concernant les causes de rupture rel atives ala structure elle-méme, il cite:
* [|'inadéquation du concept de digues réfléchissantes (sur lesquelles les vagues se
réfléchissent sans déferler),

» |ecaractere non-monolithique de la structure et la dégradation du béton,
* lacrétetrop basse et le pied de la digue trop haut.
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L’ auteur s éléve contre la persistance de ce concept de digues réfléchissantes qui est invalidé
par la présence de vagues déferlantes dont le risque ne peut jamais étre tenu pour nul. Il cite
des expériences au MIT (Chan, 1986) qui ont montré que les vagues déferlaient pour des
profondeurs importantes avec des pressions d'impact comparables au cas de |'eau peu
profonde méme si la probabilité de ces événements est plus faible en eau profonde qu’ en eau
peu profonde.

Parmi les causes de rupture liées alafondation et ala configuration des fonds, il distingue :

* laconfiguration des fonds,

» |’érosion desfonds et du pied de berme,

* les causes purement géotechniques (tassement, rupture par cisaillement du sol de
fondation ou de I’ interface sol/structure).

Il regrette vivement que dans le passg, |’ attention portée aux aspects géotechniqueslorsdela
conception des digues n’ ait pas été suffisante.

Pour |" auteur, les déplacements constatés ne sont pas le résultat d’ une liquéfaction du sol de
fondation compte tenu des conditions de drainage favorables, mais le résultat d une
accumulation de déformations qui se produisent pendant le court instant ou le pic de force
(voir la figure 11-15) dépasse une certaine valeur admissible, sans qu’'il y ait montée de la
pression interstitielle. Ce phénomene est particulierement sensible pour une vague déferlante.

Il insiste sur la nécessité de réaliser une étude globale et surtout pas limitée a des chargements
statiques et prenant en compte |’ aspect probabiliste.

E Pic de
h A < force
pgH? horizontal
30 |
20 —
10 —
0,0 | } >
0,1 0,2 uT

Figurell-15 Pic deforce pour unevague déferlante (« plunging ») ; T est la périodedela
vague, Fy, laforce horizontale par unité delongueur, pg le poids volumique del’eau, Hy,
la hauteur entrela créte delavague déferlante et le creux qui suit
(Kortenhaus et al., 1999)
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Pour Tanimoto et Takahashi (1994), la condition de glissement est plus sévére en général au
Japon que la condition de renversement car le couronnement des digues de ce pays est
relativement bas. Ceci peut expliquer |’ assez forte proportion d’ ouvrages japonais ayant subi
un glissement dans la liste dressée par Oumeraci.

[1.4.3 Donnéesréunies par Werner et al. (1998) : cas des séismes

Les dates des séismes étudiés s étendent de 1923 a 1995. Au total 26 séismes ayant touché
des zones portuaires sont cités. Ces données peuvent concerner plusieurs types d ouvrages
pour chagque séisme recense.

En extrayant de cette liste les ouvrages poids (au nombre de 21), on obtient un panorama
montrant notamment |’ ampleur que peuvent atteindre les déplacements :

Date Port Type d ouvrage Types de dommage Causes
Y okohama ' . Glissement, basculement avec .
1923 (Japon) Quai en blocs de béton perte de capacité de la fondation Poussée des terres
Shimizu ' . Basculement, glissement (8,3 m) Poussée, liquéfaction,
1930 (Japon) Qual en caissons et tassement mouvement local du sol
Shimizu Quai en blocs de .
1930 (Japon) béton Glissement (4,5 m)
Shimizu . . Glissement (5,5 m), tassement, Poussée, liquéfaction,
1935 Quai en caisson )
(Japon) rupture d’ ancrages mouvement local du sol
Quai en caisson et en .
1946 | Uno (Japon) blocs de béton Glissement (0,4 m)
Kushiro . . Basculement, glissement (6,0 m) Poussée, liquéfaction,
1952 (Japon) Qual en caisson et tassement mouvement local du sol
1960 Puerto Monte Quai en caisson Renversement (overturning) et Poussée, liquéfaction,
(Chili) basculement (tilting) mouvement local du sol
Puerto Monte . . Renversement complet et
1960 (Chili) Mur poids en béton gl ent (1,5 m)
1960 Taég;f;ﬁz);\no Quai enblocsde béton | Basculement vers|’ extérieur
. . . Basculement, glissement (8,3 m), Poussée, liquéfaction,
1964 | Niigata (Japon) Qual en caisson et tassement mouvement local du sol
1968 | Aomori (Japon) Quai-poids Glissement et tassement Poussée
1968 | Aomori (Japon) Digue-poids Glissement (0,9 m) et tassement
Hanasaki L Glissement (1,2 m) et tassement
1973 (Japon) Quai-poids du mur et du terre-plein
Shiogama L . Basculement et tassement du
1978 (Japon) Quai-poids en béton terre plain
Yuriage Quai-poids en blocs de . .
1978 (Japon) béton Déplacement horizontal (1,2 m)
i = 0,
1985 San Antonio Quai en blocs de béton Ecroulement de 60% de la
(Chili) longueur
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Limon (Costa | Murs de souténement Tassement et déplacement Pression des terres,
1991 : P . T PP
Rica) (type non précisé) jusgu'a0,5m liquéfaction
Hakodate et Murs de quai (type Glissement ou basculement C
1993 Setana (Japon) non précisé) jusqu’a 1l métre Liquéfaction
1994 Los Angeles Digues 1 ont Pression des terres,

(Etats-Unis) liquéfaction,

Mouvement vers lamer (jusgu’a
1995 | Kabe (Japon) Quiais en caisson 75 cm) et tassement du remblai
(jusqu'a 30 cm)

Pression des terres,
liquéfaction

Ezilat (Israél) Murs de quai (type
1995 | et Nuweba quar {yp Rotation significative
- non précisé)
(Egypte)

Tableau |1-2 Accidents d’ ouvrages poids dus a des séismes (Werner et al., 1998)

On constate que le glissement des ouvrages est un mode de rupture trés fréquent. Parmi les
causes, on voit que les plus fréquemment évoquées sont une pression excessive des terrains
retenus, et laliquéfaction des remblais.

On peut remarquer aussi que les quais semblent souffrir davantage que les digues (réle des
remblais). Le réle donné ici ala liquéfaction n’est pas contradictoire avec le point de vue de
Oumeraci (1994) qui porte sur d’ autres types de sollicitations, moins rapides.

[1.4.4 Données étudiées par Goda (1974, 2000)

Goda s est particulierement intéressé a I’ étude du glissement comme moyen de veérifier sur
des cas réels le bien fondé de sa méthode de calcul des pressions exercées par les vagues. La
figure suivante permet de vérifier si le coefficient de sécurité global calculé par la méthode de
Goda est compatible ou non avec le comportement (ruine ou résistance) d’ ouvrages dans des
conditions de tempétes données (caractérisées ici par le rapport d/Hy 3, d étant la profondeur
del’eau et Hy3 la hauteur significative de la houle). Cette hauteur est obtenue en classant les
vagues observées par hauteur décroissante, en retenant les vagues appartenant au premier tiers
de cet ensemble, et en faisant la moyenne de leur hauteur (Goda, 2000).

Notons gqu'’il est aussi intéressant pour Goda de connéitre les ouvrages qui ont résisté a une
tempéte de caractéristiques données que de connaitre ceux qui ont cédé. Les deux types de
données permettent ensemble de vérifier le bien-fondé du coefficient de sécurité calculé.

Ces données sont une réinterprétation de données plus anciennes que I’on trouve dans le
document de Goda (1974), avec un calcul affiné de la force due ala houle et avec un résultat
tres amélioré pour ce qui est de séparer grace au critere du coefficient de sécurité plus petit ou
plus grand que 1,0 les cas d’ accidents des cas ou ladigue arésisté.
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Figurell-16Vérification delaformule de Goda
d’ aprés des données de tempétes (Goda, 2000)

[1.45 Données étudiéespar Nagai et Kurata (1974)

Ces auteurs ont suivi la méme méthode que les auteurs précédents. Ils ont dériveé une formule
de la pression des vagues a partir d'expériences de laboratoire. Dans leur article de 1974, ils
confrontent leur formule a des données de glissement de digues verticales. Le nombre de cas
traités se réduit a quatre maisils sont beaucoup plus détaillés que dans les documents de Goda

(1974, 2000).

Port Date | Ampleur du glissement

Kada 1959 |4 a30cm (plustassement de 4 a 13 cm)
L 1 m (seule la partie dont la construction

Himeji 1964 N’ était pas achevée s est déplacée)

Kashima 1970 |0,24mal8lm

Hachinohe |1971 |jusqua6m

Tableau I1-3 Données d’ accidents (Nagai et Kurata, 1974)
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[1.46 Conclusion sur |I'étude des accidents

L’ examen des données d’ accidents recueillies montre que la ruine par glissement est un des
modes de rupture d’ ouvrages poids les plus fréquents. C’ est notamment le cas pour les digues
verticales lors de tempétes et pour les quais-poids lors de séisme. L’ étude effectuée par le
groupe de travail n°28 de I’ AIPCN (PIANC, 2001), portant sur 26 cas différents en Asie et en
Europe, confirme I’idée que la ruine par glissement des caissons est la cause plus commune
de dégéts pour les digues verticales.

Ces ruines par glissement peuvent avoir des causes différentes: on a vu la prévalence de
tempétes pour le cas des digues et I’importance de la liquéfaction des remblais sous |’ effet des
séismes dans le cas des quais.

Cet examen confirme donc I'importance de la vérification de la condition de glissement pour

ces ouvrages ains que I’intérét d’ approfondir les études sur ce sujet en particulier lors de la
conception de tels ouvrages.

1.5 Donnéessur la probabilité de ruine des digues

11.5.1.1 Etude de Lamberti et Martinelli (1999)

Cette étude porte sur une évauation de lafiabilité de la digue principale de Genoa Voltri.

Dans ce cas particulier |a probabilité globale de rupture (comprenant les différents modes de
rupture) a été estimée a environ 10 a 15% sur 50 ans. La rupture par glissement n’est pas le
mode prédominant, ce qui est peut-étre di a certaines particularités du soubassement de
I” ouvrage ; la probabilité de rupture par glissement est de I’ ordre de 2% sur 50 ans.

11.5.1.2  Etude de Voortman et Vrijling (1999)

Cette étude sur un cas fictif montre notamment |’'importante variation de la probabilité de
ruine selon le modéle choisi (Goda, une méthode développée par Vrijling) pour transformer la
houle au large en vague au pied de ladigue.

En ce qui concerne la méthode de Goda pour obtenir les hauteurs significatives locales a partir
des données en eau profonde, nous renvoyons le lecteur a Goda (1985).
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11.5.1.3 Etude de Sgrensen et Burcharth (1999)

Cette étude porte sur trois ouvrages reels: Mutsu-Ogawara, Niigata Est et Niigata Ouest.
Toutefois, |' étude a été menée sans disposer d'informations détaillées sur les conditions de
houle et de sol.

Selon I approche de ces auteurs, la probabilité de ruine est différente selon que I’on aréalisé
ou non des essais sur modéles (voir le paragraphe 111.5.4).

Dans le cas de Mutsu-Ogawara, on trouve ains sans essais une probabilité de ruine totale
(prise comme la plus forte des probabilités de ruine selon tous les modes individuels de
ruine) de 3,6% pour 50 ans avec une contribution importante du glissement (la moitié
environ) ; avec essais la probabilité de ruine est environ 10 416 fois plus faible.

Dans le cas de Niigata Ouest, on trouve des probabilités de ruine beaucoup plus importantes
avec une faible différence entre les cas avec essais sur modéles et les cas sans essais sur
modeles. Selon les diverses hypotheses, la probabilité s étale entre 12% et 27%, |a probabilité
de glissement pouvant étre importante dans le cas sans essais sur modéle (jusqu’a plus de
60% de la probabilité maximale).

Dans le cas de Niigata Est, les résultats sont trés comparables. A noter que dans |’ un des cas,
le glissement est le mode de rupture le plus probable : 10 % pour le cas fondé sur du sable
avec essais sur modele.

Enfin, les résultats cités précédemment ont été obtenus sans charges d'impact de houle
(déferlement). Celles-ci sont évaluées & un niveau assez devé dans le projet PROVERBS?
Dans ce cas, les probabilités de ruine estimeées sont trés élevées passant par exemple pour un
sous-sol en sable drainé de 0,2-6% a 25-29%, voire a plus de 80% sur un sous-sol argileux.
Les auteurs indiquent que ces probabilités sont trop élevées et que soit la digue doit étre
congue de telle sorte que ce type d’ impact ne se produise pas soit la modélisation des charges
d' impact doit étre réévaluée®.

2 Ce programme a donné lieu & d’importants rapports : voir notamment (PROVERBSa, b, d, 1999).
% On pourrait notamment se poser la question de la longueur de digue susceptible d &re soumise & un instant
donné a un chargement d’impact.
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1.6 Conclusion sur la conception des ouvrages poids

On assiste aujourd’ hui a un renouveau des ouvrages poids pour les digues avec I utilisation de
caissons. Pour les quais également, I’ utilisation de caissons connait un dével oppement certain.

Le calcul de ces ouvrages est classiqguement base sur la vérification de la sécurité vis a vis de
trois modes de rupture externes : le glissement, le renversement et le poingonnement du sol de
fondation. 1l faut de plus vérifier la stabilité interne et la stabilité globale. Le consensus relatif
a ces principes de justification est attaqué au moins en ce qui concerne la vérification au
renversement. La véification au glissement reste, elle, dans un domaine relativement
consensuel.

L’ analyse des accidents montre que le glissement est |I’un des modes principaux de ruine.
Ainsi, dans |’ étude de Werner et al. (1998), on trouve 16 cas sur 21 ou le glissement est le
mode de ruine ou I’ un des modes et dans I’ é&ude de Oumeraci (1994), le glissement intervient
dans 8 cas sur 17. L’analyse des accidents conforte donc le bien fondé du principe de la
vérification au glissement, ainsi que la nécessité de procéder a toutes les études nécessaires
pour une veérification soigneuse de cette condition.

Cette analyse est corroborée par les éudes théoriques sur les probabilités de ruine selon les
différents modes possibles, qui montre que la probabilité de ruine par glissement peut
atteindre ou dépasser la moitié de la probabilité totale de ruine (Serensen et Burcharth, 1999).

Il faut signaler toutefois les critiques de Sekiguchi et Kobayashi (1994) concernant la prise en
compte séparée de la force et du moment des actions extérieures. La démarche alternative de
lalimitation probabiliste du glissement seratraitée au chapitre VI11.4.

Nous allons maintenant aborder dans le chapitre 111, I’éément central de la vérification au
glissement : la condition de frottement al’interface sol de fondation/structure.
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[11 Condition sur le frottement
[11.1 Introduction

Nous allons nous intéresser dans ce chapitre ala valeur du coefficient de frottement a prendre
en compte dans la condition de glissement.

Aprés avoir brievement rappelé en quoi consiste la verification au glissement, nous
aborderons les résultats d essais en privilégiant les expériences effectuées a grande échelle
(grandes dimensions géométriques). Ces expérimentations permettent de déterminer la valeur
du coefficient de frottement et de donner aussi une idée de sa variabilité.

Nous étudierons ensuite les régles proposées en matiére de prise en compte de ce frottement
dans la condition de glissement. Nous examinerons successivement les avis d auteurs de
manuel ou d’ articles puis la position de divers réglements. Pour ce type d’'informations, il sera
nécessaire de considérer simultanément la valeur recommandée pour le coefficient de
frottement et le coefficient de sécurité sur la condition de glissement.

Dans ce chapitre, nous concentrerons notre attention principalement sur le cas ou I’ ouvrage
poids repose sur un soubassement en matériau granulaire ou sur un sol de fondation granulaire
ou rocheux. C'est le cas de loin le plus intéressant dans |a pratique pour |es ouvrages que nous
étudions. Toutefois, nous donnerons auss quelques ééments sur le cas d ouvrages poids
reposant sur un sol de fondation en matériau cohérent, cas moins fréqguemment abordé dans
les expériences.

[11.2 Rappelssur lefrottement

Lamodélisation théorique la plus couramment utilisée est le modele de Coulomb.

Figurelll-1 Définition du coefficient de frottement

On désigne par V laforce normale et H laforce tangentielle appliquée. Le principe del’ action
et de la réaction, nous donne, en |’ absence d accélération du bloc, que cette force H est égale
ala composante horizontale de la force qui s exerce al’interface sol/structure. Le coefficient
de frottement f statique est défini comme la valeur maximale que peut atteindre le rapport
H/V sans que le bloc ne se déplace. Le coefficient f est réputé constant pour deux matériaux
donnés.
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La stabilité d’ une structure nécessite que soit veérifiée la condition suivante :

H<fV

Notons toutefois que les développements de la tribologie (voir par exemple Persson, 2000)
amenent a compliquer beaucoup un tel schéma. Rappelons quand méme ici la distinction
classique entre coefficient de frottement statique et coefficient de frottement dynamique: le
coefficient de frottement dynamique est défini comme le rapport H/V quand le déplacement a
lieu. Le coefficient de frottement dynamique est souvent inférieur au coefficient de frottement
statique, sans qu’il s agisse d’ une régle absolue (Ludema, 1996).

[11.3 Expériences de frottement sol/béton

La veérification de la condition de glissement passe par le choix d'un coefficient de frottement
approprié.

Nous alons dabord examiner les expérimentations a grande échelle. Celles-ci ont été
motivées, en général, par la réalisation d' un projet particulier et leurs résultats (en terme de
coefficient de frottement notamment) dépendent des conditions particulieres du projet pour
lesquelles elles ont été menées.

[11.3.1 Essaisréalisés pour la construction de quais au port de Constantza (Roumanie)
(Ciortan, 1994)

L’ auteur justifie la réalisation des tests par I'insuffisance des données disponibles dans la
littérature : les indications sur les coefficients de frottement varient dans de larges limites
allant jusgu’ a 40% ; les différentes expérimentations ont été réalisées a des échelles réduites,
sans préciser exactement la nature du contact entre les surfaces.

L’ une des solutions adoptées est un mur constitué de blocs de béton de 100 t superposes sur
6 niveaux, pour atteindre une hauteur de 17 m. Pour laréalisation de ce mur, on a effectué des
tests de frottement béton/béton et béton/pierre concassée (crushed stones).

[11.3.1.1 Conditions des essais

Les essais présentés ont été réalisés en grandeur réelle avec des blocs de béton. La surface de
contact était maintenue sous I’ eau pendant I’ ensemble des tests.

Les essais ont été réalises avec plusieurs mélanges granulométriques pour le sol de fondation.

Mais sur ce sujet, la seule information qui nous est donnée est que la granulométrie la plus
défavorable est celle qui est la plus resserrée.
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[11.3.1.2 Conclusion quant au coefficient de frottement et a I’ influence de I’ effort normal

L’ auteur en arrive ala conclusion suivante:

Chargement normal moyen 14 kPa* | 29,4kPa | >98kPa
Coefficient de frottement 0,45 0,55 0,63

Tableau I11-1 Coefficient de frottement en fonction de la contrainte nor male moyenne

L’ effet de I’augmentation de la contrainte normale moyenne (contrainte verticale) est une
augmentation nette du coefficient de frottement (a |I’opposé de ce qui est constaté dans le
méme article dans le cas du frottement béton/béton).

L’ examen des courbes jointes a I'article de Ciortan (malheureusement peu lisibles) montre
que le coefficient de frottement dépend notamment du rapport de la contrainte normale
maximale et de la contrainte normale minimale. 1l varie entre le premier chargement, le
deuxieme et le troisieme. L’ écart entre les deux courbes extrémes peut étre estimé entre 0,04
et 0,06.

L’ auteur constate également gqu’ une répartition inégale de I’ effort normal se traduit par une
augmentation du coefficient de frottement®.

[11.3.1.3 Conclusion quant a I’ influence du matériau granulaire

Outre |’ effet défavorable sur la valeur du coefficient de frottement d’ une granulométrie tres
resserrée, |’ auteur note I’influence de la compacité. Au deuxiéme et au troisieme passage du
bloc, si le lit de pierre n’a pas été réarrangé, on constate une augmentation de la valeur du
coefficient de frottement.

“Valeur non disponible dans (Ciortan, 1994), qui a été recalculée.

® Un tel phénoméne irait dans le sens de la sécurité vis-a-vis de la condition de glissement des ouvrages. Cela
paraitrait logique dans la mesure ou le produit f(o)xo serait (au vu des résultats expérimentaux) une fonction
convexe. Il semble que les résultats expérimentaux de I'auteur aillent dans ce sens: f(0)xo serait bien une
fonction convexe (mais trés plate) de o (contrainte normale a I'interface), pour I'étendue de variation de o
moyen testé. Dans un tel cas, le coefficient de frottement apparent est supérieur au coefficient de frottement
correspondant a la valeur moyenne de la contrainte normale.

Mais, on voit par ailleurs beaucoup de résultats d’ autres auteurs allant en sens opposé (diminution de I’ angle de
frottement avec la contrainte moyenne).
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[11.3.2 Essaisréalisés pour le port Botany prés de Sydney (Australie) (Moss-Moriss et
Hodge, 1981)

Il s'agissait de construire 2,2 km de murs de quai pour un terminal a conteneurs a Botany
Bay, pres de Sydney en Austraie. Le projet est basé sur I'utilisation de 368 contreforts
monolithiques en béton larges de 6 m, hauts de 18,65 m et profonds de 15 m.

[11.3.2.1 Conditions des essais

De nombreux essais ont été réalisés avec des blocs de béton de 100 t reposant sur de la pierre
concassée. Ces pierres concassees étaient faites de roches éruptives ; leur talle allait de 20 a
80 mm ; elles n’ éaient pas compactées. On aretenu pour les calculs un angle de frottement de
40° pour ces pierres. Les essais ont eu lieu avec |'interface béton/pierres sous I'eau. La
contrainte normale moyenne n’ est mal heureusement pas spécifiée.

[11.3.2.2 Résultats des essais

Il a été déterminé que le coefficient de frottement valait approximativement 0,72 mais pour
tenir compte de certaines variations, on a pris pour les calculs 0,70.

Coefficient de frottement mesuré 0,72

Coefficient de frottement retenu pour le calcul 0,70

On note que les valeurs mesurées ici sont élevées. L’ explication est peut-étre a chercher du
coté de la qualité du soubassement réalisé en pierres concassées issues d’ une roche éruptive
avec une granulomeétrie adaptée.

[11.3.3 Essaispour lespontsdu Grand Belt (Bjerregaard Hansen et al., 1991)

111.3.3.1 Objectifs des essais

Les semelles des piles des ponts du lien du Grand Belt entre les Tles danoises de Fionie et de
Sjadland sont soumises a un risque d efforts latéraux importants dus a des chocs avec des
navires ou des blocs de glace. De plus, au moment de la conception de |’ ouvrage, on craignait
les conséquences d'un certain remaniement superficiel du sol lors de la rédlisation des
travaux. Ce remaniement n’aurait pas d’importance pour la résistance aux charges verticales
qui dépend plutét de la résistance du sol plusieurs métres en dessous de la fondation. 1l n’en
est pas de méme pour la résistance au glissement qui dépend de la résistance du sol juste en
dessous de la semelle.

Cesraisons ont pousse a réaliser des sagrande échelle.
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Le sol est congtitué d'une argile morainique dont les caractéristiques pour la couche
superficielle sont indiquées ci-dessous.

Ys (poids volumique des particul es solides) 26,5— 27,2 kN/m®
y (poids volumique du sol en place) 21 - 23,0 kN/m?
e (indice des vides) 0,29-0,44

w (teneur massique en eau) 11-15%

w; (limite de liquidité) 15-21%
W, (limite de plasticité) 10-12%

lp (indice de plasticite) 4-6%
teneur en CaCOs 13-26 %
teneur en argile 10-20%

Tableau 111-2 Caractéristiques dela couche superficielle del’ argile morainique du
Grand Belt

111.3.3.2 Conditions des essais

Les blocs d' essai avaient 1 m sur 2 m de section. La force verticale était imposée par des
ancrages. La force horizontale était appliquée par des vérins hydrauliques sur le c6té de 1 m
de long (dans le sens de la plus grande longueur). Les blocs d’ essais reposaient sur 5 cm de
sable placés eux-mémes sur le terrain naturel. Le sable devait permettre d atteindre des
conditions de drainage comparables a celles des fondations de |’ ouvrage réel.

Des piézometres étaient installés a I'interface sable/argile ains qu’a 0,50 et 1,00 m de
profondeur dans I'argile. Des indicateurs de mouvement (cire colorée) étaient installés. On
mesurait laforce horizontale, laforce verticale et les déplacements du bloc.

Lavitesse de déplacement était de 25 mm/s.

La force verticale appliquée alait d environ 500 KN a 1000 kN, soit une contrainte verticale
d environ 250 kPa a 500 kPa.

111.3.3.3 Résultats des essais en terme d' effort horizontal et de déplacement du bloc

Les résultats d’ essais ont I alure générale suivante :
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Figurelll-2 Variation du rapport H/V en fonction du déplacement u

Sur ce type de courbe, on peut définir le déplacement au pic de résistance uy;c, €t les valeurs
maximale et résiduelle du rapport H/V .

L e tableau ci-apres présente les principaux résultats des essais.

gr)gi? g' on de sol Force verticale V ﬂ H m H Déplacement au
morainique) (kN) [V Dl [V Desne pic (mm)
526 0,54 0,27 16
Sol intact 691 0,53 0,47 29
808 0,52 0,47 47
Sol remanié 493 0,41 0,35 54
(disturbed) 723 0,39 0,33 50
986 0,43 0,36 50
Sol reconstitué ggg 83;3 8;71 gg
(remoul ded) 1030 040 05 %

Tableau 111-3 Synthése desrésultats des essais de Bjerregaard Hansen et al. (1991)

On note la valeur tres faible de (H/V).e pour le premier du tableau. Ceci est
probablement di a un chargement préalable a ce premier essai. Si on écarte ce résultat, on
trouve que le coefficient de frottement résiduel vaut de 70 a 90% du coefficient de frottement
maximal.

Ces résultats mettent en évidence que dans la gamme des contraintes verticales considérées,
(H/V)max €st indépendant de la valeur de la force verticale. C'est un résultat différent de celui
de Ciortan (1994) indiqué au paragraphe 111.3.1.

On voait ici que I'influence de I'é&at de I'argile n'est pas négligeable: il y a une variation
sensible entre le sol intact, le sol remanié et |e sol reconstitué.

La valeur maximale est atteinte pour un déplacement au pic dont la valeur moyenne est de
30 mm pour le sol intact ou reconstitué.

38




Chapitre Il — Coefficient de frottement

11.3.3.4 Information sur les déformations

Les résultats font ressortir une forte hétérogénéité des déformations.

4 M

M;
+

Figurell1-3 Localisation des points de mesur e des défor mations

Les auteurs donnent des détails en ce qui concerne le premier essai du tableau précédent (sol
intact). Au point M,, la déformation est presque entiérement concentrée a I'interface
sable/argile. Au point Mo, la déformation est davantage répartie dans le sable et dans I argile.
La lecture d'une courbe relative a ce premier du tableau, montre que pour un
déplacement total d’environ 220 mm, environ 50 mm sont dus a la déformation dans I’ argile,
environ 40 mm sont dus a la déformation du sable, le reste étant localisé a I'interface
sable/argile.

En ce qui concerne les essais avec du sol (argile) remanié ou reconstitué, on observe une

surface de rupture a peu pres plane, passant a la base de couche de sable al’ arriere et alabase
de la couche remaniée al’ avant.
l lignede

rupture

z— sable
....................................................... E <—__sol remaniéou
reconstitué

<—s0l intact

Figurelll-4 Mode derupture danslecasd’un sol remanié ou reconstitué
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[11.3.4 Essaisreéalisés pour le prolongement dela jetée ouest du port de Dieppe (LRPC,
1990 a et b)

'''''

I’aide d'un bloc de béton de 3,33 t, de largeur 0,915 m, de longueur 2,513 m et de 0,58 m de
hauteur. Ce bloc pouvait étre chargé de poids supplémentaires.

Les résultats sur la comparaison entre sous-face ondul ée et sous-face lisse seront discutés plus
en détail au paragraphe 1V.4.3. Notons dés maintenant gque les angles de frottement mesurés
sont assez faibles, typiquement une trentaine de degrés pour des valeurs de la contrainte
normale moyenne pertinente pour |’ ouvrage réel® , voire nettement moins (22°).

D’autre part, cette éude a permis de constater que I’ angle de frottement diminue nettement
avec la contrainte normale moyenne, pour les conditions étudiées.

[11.3.5 Essais réalises au Centre d’'Expérimentation Routiére du MELTT (Khay et
Vincedas, 1998)

Ces essais ont été réalises a la demande du CETMEF par le Centre d Expérimentation
Routiere du Centre d Etudes Techniques de I'Equipement Normandie-Centre, au Grand
Quevilly, prés de Rouen.

[11.3.5.1 Conditions des essais

Les essais mettent en jeu une grave de mer 0/100 mm alluvionnaire et un bloc rigide de béton
armé (dimensions: 1,50 m x 1,50 m x 0,50 m) pesant 3194 daN (avec une plate-forme
meétallique), ce qui conduit a des contraintes normales moyennes comprises entre 58,6 kPa et
125 kPa. On aréalisé 10 essais avec une vitesse de déplacement de 1 mm/mn.

On note qu'il sagit ici davantage d essais de laboratoire que dans les deux premiers cas
(paragraphes 111.3.1 et 111.3.2) ; la taille des blocs utilisés est nettement plus petite. Les essais
ont eu lieu a sec.

[11.3.5.2 Conclusion quant au coefficient de frottement

Deux essais a 58,6 kPa ont donné H/V égal a 0,53 et a 0,58, soit un écart d’ environ 10% entre
les deux mesures. L’essai a 125 kPa a donné 0,57. L’essai rapide (100 mm/mn) a conduit a
0,65.

Les autres essais effectués avec un excentrement horizontal de laforce appliquée et de I’ effort
normal sont beaucoup plus difficilement interprétables pour donner un coefficient de
frottement H/V.

® Dans ce projet, le taux de travail de lafondation varie entre 0 et 20 t/m?.
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Il'y a en fait une composante de rotation non négligeable dans le mouvement du bloc. Ceci
explique tres probablement la chute importante constatée du rapport H/V quand les divers
excentrements s accroissent. En revanche, on peut regretter qu’il n’y ait pas d expérience
mettant en jeu le seul excentrement de V.

[11.3.5.3 Conclusion quant a I’influence de I’ effort normal V

En ce qui concerne I’ effet de I'accroissement de la charge normale, le tableau ci-dessous
présente les expériences permettant une comparaison (variation du seul parametre de
contrainte normal e moyenne) :

Chargement normal moyen 58,6 kPa 125 kPa
Sans excentrement 0,53: 0,58 0,57
Excentrement de laforce

horizontale (L/6) 0,40 0,48
Excentrement de laforce

horizontale (L/3) 0,36 0,40

Tableau I11-4 Influencedel’effort normal V et del’ excentrement de H

Il semble qu'il y ait une certaine augmentation de H/V avec la contrainte normale, mais du
méme ordre que la variabilité des mesures telle qu’ elle peut apparaitre dans |’ unique de
répétabilité. 11 n’est donc pas possible de conclure définitivement sur ce sujet a partir de ces
expérimentations.
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[11.3.6 Essaissur site de caissons cylindriques (Tanimoto et al., 1992)

16.20m

Paroi perforée

&/

6.00m
1040 m

Large Bassin
4,40 m

Figurelll-5 Coupedu caisson cylindrique a paroi double

Ce caisson cylindrique a été développé au Japon. Apres des études en laboratoire ayant
permis d’en vérifier la stabilité et le faible coefficient de réflexion, il a été décidé de réaliser
des essais sur le site. A cet effet, des caissons prototypes ont été construits et installés au port
de Sakai. Trois caissons ont été installés, deux ont été dimensionnés pour la houle de période
de retour 50 ans, le troisieme pour la houle de période de retour 1 an. Ce dernier a glissé au
cours d’ une tempéte le 17 février 1991.

Dans une telle expérience, il s agissait de connaitre les pressions verticales et horizontales
dues a la houle, lors du glissement. Des capteurs de pression (34) avaient été installés pour
permettre d’ évaluer ces efforts. Des capteurs de déplacements avaient aussi été installés.

A la différence des essais précédents il n'y a pas de mesure directe du coefficient de
frottement comme rapport d’ une force vertical et horizontale. En effet, il faut d’ abord évaluer,
au moment du glissement, les forces de houle verticale et horizontale a partir des mesures de
pression.

C'est ains qu’ on déduit de la premiére vague qui a entrainé un déplacement (de 1,06 m!),

gu'il faut retenir I hypothese f=0,55 plutét que f=0,60, valeur qui est retenue classiquement au
Japon.
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[11.3.7 Résultats expérimentaux japonais collectés dans|e document PIANC (1995)

Ces résultats figurent dans le rapport d’un sous-groupe de travail de I’AIPCN’ (PIANC,
1995). 1l ne figure aucune indication sur I’ échelle de I’ expérimentation mais compte tenu des
dimensions des grains, il ne peut pas s agir d’ expérience a petite échelle.

Nous donnonsici une traduction du tableau tel qu’il figure dans le document de I’ AIPCN.

Vaeur
Nature du matériau Coefficient | moyennedu | Dimension des | Condition de surface
du soubassement de frottement | coefficient de granulats du soubassement
frottement
Cailloux concassés | 0,460-0,801 30 mm surface lissée ©
Cailloux ® 0,564-0,679 0,624 120 mm surface non lissée ¥
Cailloux @ 0,450-0,690 50 kg surface égalisée avec
des cailloux plus petits
Cailloux concassés | 0,770-0,890 0,820 30-80 mm surface lissée ©
Galets @ 0,690-0,750 0,700 30-50 mm surface non lissée ¥
Cailloux concassés | 0,607-0,790 0,725 20-30 mm surface non lissée ¥
Cailloux concassés | 0,486-0,591 0,540 10-50 mm surface non lissée @
Cailloux concassés 0,410-0,560 13-30 mm surface non uniforme

(1) « rubble stones » ; (2)« cobble stones » ; (3) « screeded surface » ; (4) « not screeded ».

Tableau I11-5 Diversrésultats expérimentaux japonais obtenus avec du béton
préfabriqué (PIANC, 1995)

On constate, 1a encore, une forte dispersion des valeurs de frottement mesurées.

[11.3.8 Expériencesdelaboratoire

111.3.8.1 Lesé&udesd interface sol/béton au laboratoire

Nous alons donner quelques ééments sur les expériences de laboratoire susceptibles
d éclairer la question du coefficient de frottement a prendre en compte dans les ouvrages
poids.

Les appareils de laboratoire utilisés pour étudier le comportement de I’ interface entre un sol et
un éément de structure sont nombreux : divers types de boites de cisaillement, appareils
d arrachement, etc. Nous n’irons pas plus loin sur ce sujet et nous renvoyons a la
bibliographie établie par Lerat (1996).

" Association | nternationale Permanente des Congrés de Navigation.
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Enfin, il faut signaler que les études expérimentales ont bien plus souvent porté sur |’ interface
sol/acier que sol/béton, probablement en grande partie pour des raisons de commodité. Les
études de I'interface sol/géotextiles ou géomembranes sont également nombreuses et
justifiées par I’ utilisation de matériaux de renforcement spécifiques. Les études sur |’ interface
sol/acier ont fait I’objet d une littérature abondante® ; nous nous limiterons ici & I’ éude de
I"interface sol/béton.

[11.3.8.2 Les expériences pionnieres de Potyondy (1961)

Les essais ont été réalisés avec des boites de cisaillement de deux types: 6 cm X 6 cm et
8,94 cm x 8.94 cm. Pour les essais d’interface, ¢’ est surtout la plus grande des deux boites qui
a été utilisée en mettant le sol dans la partie supérieure et le matériau de construction dans la
partie inférieure.

Nous allons donner certains des résultats de Potyondi (1961).

Pression normale 47 9 kPa 143,7 kPa
Beton rugueux avec 44° 00 0,97 42° 30 0,92
échantillon sec

SBe(zton lisse avec échantillon 39° 30 0,82 38° 30’ 0,80
Betor'l lisse avec échantillon 34° A0 0,69 33° 20’ 0,66
saturé

Tableau I11-6 ValeursdeI’angle de frottement et du coefficient de frottement® entredu
béton et un sable dense (Potyondi, 1961)

L’ angle de frottement interne du sable était d’ environ 44°.

On voit I'importance de I’ état de surface. On note également le changement apporté par la
présence d’eau qui ici diminue nettement la force de frottement, phénomeéne peu étudié.
Les résultats paralléles obtenus également par Potyondi (1961) avec de I’ acier montrent dans
ce cas des valeurs inférieures du frottement par rapport au cas du béton, avec une différence
tres faible entre I’ échantillon sec et I’ échantillon saturé.

8 De trés nombreux essais ont été effectués, utilisant divers types d’appareils: boite de cisaillement simple
modifiée (voir par exemple Uesugi Kishida et Tsubakihaka, 1988), boite de cisaillement direct modifié (voir par
exemple Potyondi, 1961), essais d'arrachement (voir par exemple Coyle et Sulaiman, 1967), boite de
cisaillement annulaire (voir par exemple Tika, 1999), boite de cisaillement simple annulaire (voir par exemple
Yoshimi et Kishida, 1982), appareil de cisaillement smple annulaire (ACSA) (Lerat, 1996). On pourrait
compléter cet inventaire selon le type de conditions aux limites (volume contant, pression constante, rigidité
constante), selon le type de contrdle exercé (en déplacement ou en force), selon qu'il s agit d’ essais cycliques ou
non ...

° le coefficient de frottement est égal ala tangente de I angle de frottement ; les données de Potyondi portent sur
lavaleur deI'angle de frottement.
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Notons également que |I’augmentation de I’effort normal se traduit ici plutét par une tres
|égére diminution du coefficient de frottement, ce qui est en contradiction avec les résultats de
Ciortan (1994) évoqueés précédemment.

[11.3.8.3 Expériences de Brumund et Leonards (1973)

Brumund et Leonards (1973) ont développé un appareil spécial permettant d étudier le
frottement entre le sable et un matériau de construction. L’ échantillon de sable est cylindrique
contenu dans une membrane en caoutchouc. Il est traversé par un cylindre en acier, en mortier
ou en d’ autres matériaux. L’ appareil permettait de procéder a des mesures « statiques » et des
mesures dynamiques en appliquant laforceen 1 a2 ms.

Nous alons nous limiter aux résultats des essais statiques. Deux types de sables ont été
utilisés : le sable A est un sable éolien qui passe a travers le tamis de 20 au standard US'° et
qui est retenu dans le tamis de 30, le sable B est un sable de quartz écrasé plus fin (70% passe
atravers le tamis de 60 et est retenu par le tamis de 80. La densité relative était de 90%. Les
essais ont été réalisés avec du sable sec.

Sable A (¢=40°) Sable B (¢'=48°)

Nombre d' essais

Vaeur moyenne
du coefficient de

Nombre d' essais

Vaeur moyenne
du coefficient de

frottement frottement
Mortier lisse 34 0,60 3 1,05
Mortier rugueux 32 0,76 4 1,11

Tableau I11-7 Valeurs des coefficients de frottement moyen pour les expériences avec du
mortier de Brumund et L eonards (1973)

[11.3.8.4 Travaux de Kulhawy et Peterson (1979)

Ces auteurs ont effectué une étude bibliographique sur I'interface sol/béton ainsi que leurs
propres expériences.

Ils ont relevé un seul auteur ayant effectué des essais avec un sol saturé: Clough lors de sa
thése. On peut se reporter al’ article ultérieur méme s'il ne précise pas la condition saturée des
essais (Clough et Duncan, 1971). L’ angle de frottement a I’ interface est de 33° pour un sable
ayant un angle de frottement interne de 40°, soit un coefficient de frottement de 0,77. Les
autres essais cités (outre Potyondy dont nous avons rendu compte plus haut) concernant le
béton (et non le mortier) sont ceux d’ une these réalisée par Clemence en 1973.

0| ataille delamaille est : 0,850 mm pour le tamis n°20, 0,425 pour e n°40, 0,250 mm pour le n°60.
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Interfacelisse | Interface rugueuse
Dr=65% | 30,4° | 0,59
Dr=75% | 38,2° | 0,79 42,9° 0,93

Tableau | 11-8 Valeur del’angle de frottement et du coefficient de frottement a
I"inter face sable deriviére/béton dans les expériences de Clemence citées par Kulhawy et
Peter son (1979)

Les essais de Kulhawy et Peterson ont été réalisés ala boite de cisaillement direct. Les essais
ont été réalises avec un échantillon saturé. Ils ont utilisé des types d'interface différents, le
béton étant préfabriqué (lisse, intermédiaire ou rugueux) ou coulé en place. Les différences ne
sont pas négligeables surtout dans le cas ou le sable est dense, I’interface préfabriquée lisse
montre un angle nettement plus faible. 1l est observé également que I'angle de frottement
d interface diminuait quand la densité du sol diminuait.

Au total, les valeurs de I’ angle de frottement s étalent d’ environ 29° a 41° (soit des valeurs du
coefficient de frottement allant de 0,55 a 0,87), toutes causes de variations confondues. Si |I’on
ne considére que les expériences avec interface lisse, I’ angle de frottement va environ de 29°
a 33,5° soit un coefficient de frottement de 0,55 a 0,66. Pour les autres types d'interface,
I”angle de frottement va approximativement de 31,5° a 41° soit un coefficient de frottement
compris entre 0,61 et 0,87.

[11.3.8.5 Travaux de Acar et al. (1982)

Ces essais ont été egalement réalisés avec une boite de cisaillement direct modifiée. L’ intérét
de ces chercheurs s est porté sur I'interface sable/bois, sable/acier et sable/béton, avec une
étude des raideurs d'interface a introduire dans les codes d’ ééments finis (rapport de
I”incrément de cisaillement sur I’incrément de déplacement).

En ce qui concerne le coefficient de frottement, ils ont trouvé une dépendance hyperbolique
du coefficient de frottement avec I’indice des vides. |ls trouvent également que le rapport &/d,
angle de frottement a I’interface/angle de frottement interne, peut ére considéré comme
constant.

Dans le cas de I interface sol/béton, leurs propres expériences donnant une valeur de 0,9 pour
ce rapport &/¢.

[Is trouvent également que I’ effort normal n’a qu’ une influence négligeable sur le rapport &/¢.
En revanche, ils observent une diminution de la valeur absolue de ces angles avec
I”augmentation de I’ effort normal. Cette variation est a peu pres linéaire avec le logarithme de
I’ effort normal.
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Terminons en donnant quelques uns de leurs résultats sous forme de tableau, les données
ayant été relevées sur des figures.

Densité relative Dr Coefficient de frottement
0,15 0,80
0,33 0,72
0,56 0,68

Tableau |11-9 Valeur du coefficient de frottement en fonction dela densitérelative,
résultatsd’Acar et al. (1982)

[11.3.8.6 Travaux de Goh et Donald (1984)

Goh et Donald ont réalise leurs travaux expérimentaux sur |’interface sol/béton al’aide d’un
appareil a cisailllement simple. L’échantillon de sol éait cylindrique, le diamétre étant de
I’ ordre de 8 cm. La vitesse de déplacement en haut de |’ échantillon (différente de la vitesse au
niveau de I’interface) était de 0,066 mm.mn™. Les pression normales appliquées alaient de
100 & 300 kPa.

IIs ont éudié I'interface sol/béton avec plusieurs sols (sable, sable argileux, argile sableuse)
avec plusieurs types d’ états de surface pour le béton.

Le rapport d/¢p entre |I’angle de frottement d’interface et I’angle de frottement interne est
trouvé a peu pres constant dans le cas du sable (entre 0,76 et 0,81) et ne dépend presque pas
du caractére lisse ou rugueux de la surface du béton (essais a sec). Il en va différemment dans
le cas du sable argileux ou ce méme rapport est de I’ ordre de 0,72 a 0,78 pour I'interface lisse
et de 0,82 a 0,85 pour I interface rugueuse (essais a sec).

Donnons les résultats en terme d’ angle et de coefficient de frottement pour le cas du sable.

Pression normale 100 kPa 200 kPa 300 kPa
Béton lisse 31,0° 0,60 30,8° 0,60 29,8° 0,57
Béton rugueux 31,7° 0,62 314° 0,61 30,7° 0,59

Tableau 111-10 Angle et coefficient de frottement avec du sable de Frankston sec (Goh et
Donald, 1984)

[11.3.8.7 Travaux récents

Bien que rares, on peut citer encore quelques travaux plus récents sur I’ interface sol/béton. I
faut citer en particulier Yin et al. (1995) avec |’ étude expérimentale de la déformation de
I”interface sol/béton grace a un dispositif d’ observation visuelle.
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Concernant des travaux théoriques, on peut citer Haraldsonn et Wriggers (2000) qui testent
les lois de friction a partir de simulations micromécaniques. |ls proposent de retenir des
aternativesalaloi de Coulomb.

[11.3.8.8 L’apport des expériences de laboratoire

Les expériences de laboratoires permettent beaucoup plus aisément d'identifier le réle des
différents parameétres: on avu ains |'effet de la nature et de la densité du sol, I’ effet de la
présence ou non d'eau, |’effet de la contrainte normale, |’ effet de la nature et de I’ éat de
surface du béton, etc.

Les valeurs mesurées du coefficient de frottement s étendent pour du sable d’ environ de 0,55
aenviron 1,11 ce qui laisse une marge importante. Pour une interface « lisse », la fourchette
est plus réduite, d environ 0,55 a 0,82, s I’on exclut un matériau particulier (sable B de
Brumund et Leonards). Pour I’ interface rugueuse, en excluant aussi le sable B, on obtient une
fourchette de 0,59 a0,97.

[11.3.9 Influencedel’ eau

Peu de travaux expérimentaux concernent le frottement interne de milieux granulaires saturés
comme rappel € dans Géminard et al. (1999).

Nous avons déga vu toutefois les travaux fondateurs de Potyondi (1961) qui mettent en
évidence une différence sensible de I’ angle de frottement a |’ interface selon que le sol est sec
ou saturé, avec une influence défavorable de |’ eau sur I’ interface béton lisse/sable (diminution
de I’angle de frottement de I’ ordre de 5°). A I'inverse, Horn et Deere (1962) avaient mis en
évidence un role antilubrifiant de I’ eau entre deux surfaces de quartz polies pour le coefficient
de frottement statique (avec des coefficients de frottement trés faibles) a sec de 0,11 a 0,14
pour différentes variétés de quartz au lieu de 0,42 a 0,51 pour une expérience saturee.

Les expériences de Géminard et a. (2001) sur des billes de verre soumises a de faibles
contraintes normales (ordre de grandeur 56 kPa) conduisent aussi a des coefficients de
frottement nettement plus faible en présence d' eau, par exemple pour des billes de 103 um le
coefficient mesuré en condition saturée est d’ environ 0,24 alors qu’ a sec le coefficient variait
d environ 0,4 a 0,6 avec présence d un phénoméne de stick-dip (aternance de phases de
glissement et blocage).

En conclusion, nous n'avons pu trouver qu’un nombre treés réduit d’informations sur cette

guestion de I’influence de |’ eau sur la condition de frottement d’ un matériau granulaire, mais
les quelques éléments réunis suggerent d’ approfondir la question.

11.3.10 Influence du matériau de soubassement

Nous n'avons pas trouvé d éudes spécifiques sur ce sujet de I'influence du matériau
constitutif du soubassement (sous une digue).
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Toutefois, il ressort notamment de I’ expérience japonaise (PIANC, 1995) que I’ utilisation de
roches de faible résistance mécanique intrinséque conduit a une valeur faible du coefficient de
frottement.

[11.3.11 Conclusion sur les expé imentations

En se limitant a ces expériences a (relativement) grande échelle, en excluant les mesures faites
avec une force horizontale appliquée de maniere excentrée, en ne retenant que les mesures
réalisées avec un soubassement en matériau granulaire (graves marines, pierres concassées),
et ce en ne prenant pas en compte certains résultats obtenus pour e prolongement de la jetée
ouest de Dieppe, on obtient malgré tout une fourchette ouverte pour le coefficient de
frottement de 0,41 a 0,80, en incluant les divers résultats expérimentaux japonais (sauf un)sur
lesquels, on n’a que peu d’'informations. Si on se limite aux contraintes normales supérieures
a 100 kPa, la fourchette se referme a peu prés entre 0,55 a 0,72, en excluant les divers
résultats expérimentaux japonais sur lesquels, on n’aque peu d’informations.

On note que cet intervalle pour le coefficient de frottement est nettement plus limité vers le
haut (limite supérieure de 0,80 au lieu de 1,11) que pour les expériences de laboratoire
menées avec des sables et des interfaces rugueuses (intervalle de 0,55 a 1,11, ramené de 0,55
a 0,97 en excluant les expériences de Brumund et Leonards, 1973). On peut peut-étre
expliquer cela par des effets d’ échelle. En particulier, il est sGrement plus facile d’ avoir une
interface rugueuse en laboratoire que sur des expériences a grande échelle, la rugosité de
I"interface devant étre évaluée par rapport alataille des grains. La fourchette du coefficient de
frottement pour les expériences de laboratoire avec béton lisse est assez comparable avec celle
obtenue pour les expériences a grande échelle. Si cette interprétation par des effets d’ échelle
liés a la rugosité était correcte, une voie d amélioration a approfondir est la possibilité de
construire des caissons réalisant avec leur soubassement une interface rugueuse.

Toutefois, les différences de résultats entre les expériences restent nombreuses. Les
expériences de Potyondi (1961), de Goh et Donald (1984) et d’ Acar et a. (1982) concluent
que le coefficient de frottement diminue quand la pression normale (verticae) augmente.
Bjerregaard Hansen et al. (1991) concluent que ce coefficient est indépendant de la pression
normale appliquée. Alors qu'on a vu que les expériences de Ciortan (1994) donnaient un
coefficient de frottement qui croit avec la force appliquée, sans qu’on puisse avancer une
explication pour ces divergences.

Clairement, le nombre de parametres susceptibles d’intervenir reste élevé. 1l faut citer a cet
égard la nature du sol de soubassement mais aussi son état. On a vu que dans les expériences
de Ciortan, le coefficient de frottement augmentait avec le tassement d' un soubassement en
matériau granulaire. Ceci est tout a fait cohérent avec les expériences de laboratoire. De
méme, on a noté dans les expériences de Bjerregaard Hansen la différence de comportement
entre |’ argile morainique intacte, remaniée et reconstituée.

Enfin, les quelques rares comparaisons de résultats a sec et en condition saturée suggéerent des
travaux de recherche dans cette direction.
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[11.4 Le point de vue des auteurs de manuels

[11.4.1 Foundation Engineering (Hansbo, 1994)

La question du glissement y est traitée en deux lignes: la rupture par glissement peut
intervenir s la composante horizontal e des forces résultantes dépasse laforce de frottement au
niveau de I'interface entre le mur et le sol de fondation. Un exemple est donné ou la force
horizontale est calculée al’aide de Ky et de laformule de Jaky.

[11.4.2 Soil Mechanicsin Engineering Practice (Terzaghi et Peck, 1967)

Les auteurs traitent des murs de soutenement et non du cas particulier des quais-poids.

[11.4.2.1 Coefficient de sécurité

Les auteurs rappellent qu’il est généralement demandé un coefficient de sécurité (global) par
rapport au glissement de 1,5 (¢’ est-a-dire que I’ on demande H/VV<1,5xf).

Valeur du coefficient de sécurité global™* 1,5

111.4.2.2 Valeur du coefficient de frottement

Les auteurs distinguent deux cas: ou le sol de fondation est de qualité suffisante pour couler
la semelle de fondation directement dessus ou sa qualité est insuffisante.

Dansle premier cas, les auteurs préconisent les coefficients de frottement suivants :

Valeur du coefficient de frottement mur/sol f

Sol agros grains sans argile ou silt 0,55

Sol agros grains avec argile ou silt 0,45

Dans le deuxiéme cas, s le mur repose sur de I'argile ou du silt, il faut remplacer les
10 premiers centimeétres (4 pouces) de sol par 10 cm de sable anguleux ou d’un mélange de
sable et de gravier bien compacté, juste avant de couler la semelle. On prend alors en compte
le coefficient de frottement entre cette sous couche et le sol, estimé a 0,35.

1 Ces coefficients de sécurité globaux, utilisés avant que ne soit développée la méthode semi-probabiliste et les
coefficients partiels de sécurité, sont censés prendre en compte I’ ensemble des incertitudes sur une vérification.
Lesforces qui s exercent doivent ici étre évaluées selon les méthodes recommandées par ces mémes auteurs qui
demandent notamment que le mur puisse se déplacer suffisasmment, qu'il n'y ait pas de pression d'eau dans le
remblai et que |les caractéristiques du sol soient constantes.
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Valeur du coefficient de frottement f a prendre en
compte (apres remplacement des 10 premiers cm
par un matériau granulaire)

Argileou silt 0,35

Toutefois, s la résistance au cisaillement non drainée C, est inférieure a la résistance de
frottement en un point quelconque de la surface, le glissement aura lieu dans le sol fin a
guelque distance de la sous-couche. Ce phénomene réduit encore la force de frottement
mobilisable. 1l faut auss tenir compte de la répartition de la pression normale sous la
fondation comme le montre la figure suivante.

Résultante des forces
arrivant en limite du
tiers centra

Répartition de
lapression
normale

Répartition de
larésistance | @ Cy

auglissement Y U

Partie ol larésistance Partie ol larésistance est
est limitée par la  limitée par le coefficient
cohésion non drainée  de frottement entre sous-
dusol coucheet sol

Figurelll-6 Résistance au cisaillement danslecasd’un sol fin

La résistance au cisaillement en un point de la semelle est la plus petite des valeurs fxo (le
produit du coefficient de frottement f et de la contrainte normale locale o) et de la cohésion
non drainée C,.

[11.4.3 Recommandationsde Cornick (1969)

Cet auteur donne des indications sommaires sur le frottement a prendre en compte.

Il suggere un coefficient de I’ordre de 0,70 pour le frottement d'un bloc (monolithe en
magonnerie ou en briques) sur une surface rocheuse ou en magonnerie et un coefficient de
0,30 40,50 dans le cas d’ une surface terreuse (earthen surface).

Il met en garde contre le role néfaste de pierres lisses et de galets plus ou moins sphériques
qui peuvent faciliter le glissement d’ un bloc posé dessus.
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[11.4.4 Travaux maritimes (Chapon, 1982, 1984)

L’ auteur traite séparément digues et ouvrages d accostage. En ce qui concerne les ouvrages
d accostage (Chapon, 1982), il préconise une vaeur de I’angle de frottement (d'ou le
coefficient de frottement en prenant la tangente) et une plage pour le coefficient de sécurité :

Vaeur del’angle de frottement
Base rugueuse ¢
Base non rugueuse 2/13¢
Valeur du' cogff,l cient de 1.75 82,00
securité

ou ¢ est I’angle de frottement du sol.

L’auteur Sintéresse aussi aux digues verticales (Chapon, 1984). En ce qui concerne la
résistance au glissement horizontal, il écrit que la résultante des efforts appliqués a la digue
doit étre intérieure a I’angle de frottement entre la base de la digue et du soubassement en
enrochement. Ceci est la simple traduction géométrique de la condition H/V < tan a avec a
I”angle de frottement entre la base de I’ ouvrage et son soubassement.

Pratiquement, il demande que la résultante horizontale des forces extérieures n’ excede pas la
moitié de larésultante verticale des forces.

Valeur du coefficient de sécurité 2,00

[11.4.5 Ouvrages de soutenement — M émento formulaire (Reimbert et Reimbert, 1990)

Cet ouvrage se présente comme bousculant les idées établies. |1 est essentiellement consacré a
la poussée des terres. Les auteurs présentent leurs recommandations comme résultant de leurs
expériences et non de considérations théoriques comme les autres auteurs. 11 semble que leurs
expériences soient basées sur I’ utilisation d’ un rideau articulé ala base.

[Isproposent de retenir par sécurité comme angle de frottement du béton sur le sol I'angle de
frottement minimum ¢ du sol d’assises. Cette notion d angle de frottement minimum semble
propre aux auteurs, il serait équivalent al’ angle de talus pour les matériaux pulveérulents sans
cohésion. On peut aussi utiliser larelation :

¢, = gtan% (en exprimant les angles en radians)
Valeur de |’ angle de frottement do
Valeur du coefficient de sécurité 15
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Il peut étre intéressant de tracer la courbe ¢y en fonction de ¢ pour montrer I’écart que
représente ce choix par rapport au choix habituel de ¢. Par exemple, on peut noter que ¢=30°
correspond a $o=24,1°.

A O
o O
>

\\

¢ (en degrés)
S

/

0 10 20 30 40 50 60
¢ (en degrés)

=Y
o

o

Figurelll-7 Correspondanceentre ¢ et ¢

On voit finalement que la valeur relativement faible du coefficient de sécurité est en partie
compensée par le choix de I’angle ¢o. Le coefficient de frottement est obtenu a partir de ¢o en
en prenant la tangente.

I11.4.6 Seabed Reconnaissance and Offshore Soil Mechanics for the Installation of
Petroleum Structures' (Le Tirant, 1979)

Cet ouvrage est dédié a un sujet qui peut paraitre un peu marginal par rapport a nos
applications portuaires. Un des chapitres traite des structures gravitaires: plates-formes et
réservoirs de stockage ; ces structures s opposent aux plates-formes sur pieux ou aux plates-
formes ancrées. La profondeur et les conditions des travaux sont clairement différentes mais
le probléme de mécanique des sols est trés analogue.

Parmi les modes de rupture a prendre en compte figure le glissement sur la base.

S F . . .
On s'intéresse au rapport : —"—. Pour de tels ouvrages, il faut tenir compte de la variation de
vmin
laforce verticale, et éudier ce qui se passe dans le cas le plus défavorable, ¢’ est a dire quand
cette force est minimale.

Le Tirant reprend les regles du D.N.V. (Det Norske Veritas, 1974) pour ce qui concerne les
coefficients de sécurité et les résistances au cisaillement al’interface. Les deux cas traités sont
lesable et I'argileraide.

12 Reconnaissance des fonds et mécanique des sols en mer pour I’ implantation d’ ouvrages pétroliers.
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Casdel’argileraide

Coefficient de frottement tand/1,2
Coefficient de sécurité sur laforce F, 1,3

Résistance au cisaillement CJ/14
Coefficient de sécurité sur laforce F, 1,3

On note que dans le cas de I’ argile raide, on ne fait plus appel a un coefficient de frottement.

[11.4.7 Offshorestructural engineering (Dawson, 1983)

L’ auteur écrit de maniére synthétique la résistance au glissement T, par unité de surface :

F
Ty =C+K"tan¢

Dans le cas du sable ou de I'argile drainée, on prend C=0. Pour de I’ argile non drainée, on
prend ¢$=0 et C la cohésion non drainée C,. A représente la surface de la semelle, F, laforce
verticale s'appliquant sur la semelle. En écrivant la force horizontale F,, la condition

précédente peut encore s écrire :

F, <AXC+F, tand

[l fournit une gamme de valeurs pour le coefficient de sécurité :

Coefficient de sécurité 25a3,0
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[11.4.8 Tableau proposé par lesingénieursconseils EIman et Terry (1987)

Nous nous reférons ici a un article (Elman et Terry, 1987). Dans le cas de murs cantilever, le
glissement nécessite souvent une base plus large que la rotation. D’ou I'importance de la
friction ala base et des diverses méthodes pour I’améliorer.

L es auteurs proposent les valeurs suivantes pour |e coefficient de frottement :

Type de sol Coefficient de frottement f
Argile et silt (humide) 0,25

Argileet silt (sec) 0,30

Argile sableuse 0,30-0,35

Sable argileux 0,35-0,40

Sable 0,40-0,50

Gravier et gravier fin sans silt 0,50-0,55

Rocher (avec surface rugueuse) 0,60

Tableau I11-11 Coefficient de frottement en fonction du type de sol
(Elman et Terry, 1988)

Les auteurs ne proposent pas de valeur particuliere de coefficient de sécurité a utiliser avec
leur tableau.

[11.4.9 Valeursrecommandées par Goda (2000) et Takahashi

On se réfere ici a la deuxieme édition du livre de Goda « Random seas and Design in
Maritime Structures », publiée en 2000.

«Pour la conception de digues verticales au Japon, les coefficients de sécurité contre le
glissement et |e renversement ne doivent pas étre inférieurs a1,2. Le coefficient de frottement
entre le béton et les pierres est pris en général égal a0,60. »

Coefficient de frottement entre béton et
3 0,60
soubassement de pierres (rubble)
Coefficient de sécurité 1,2 au moins

L’ épai sseur minimale de soubassement demandée au Japon est de 1,5 m.
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Takahashi (1995) préconise la méme valeur de 0,60 pour le coefficient de frottement et de 1,2
pour lavaleur minimale du coefficient de securite.

Dans Takahashi (1997), on trouve le tableau suivant :

Valeur du coefficient de frottement
Béton sur béton 0,50
Béton sur base de rocher 0,50
Béton sur cailloux (rubble stone) 0,60
Cailloux sur cailloux (rubble stone) 0,80

Tableau 111-12 Coefficients de frottement pour la conception des digues
(Takahashi, 1997)

[11.4.10 Evaluation probabiliste de Takayama et | keda (1992)

Ces travaux sont notamment cités par Burcharth et Sgrensen (1998, 1999). Mal heureusement,
en 1998, ils indiquent une loi de probabilité normale pour le coefficient de frottement et en

1999, uneloi lognormale!

Loi de probabilité

Normale ou lognormale ?

Vaeur moyenne (m)

0,636

Ecart type (0)

0,00954

Dans | hypothése d’ une loi normale, on rappelle que la probabilité qu’ une variable aléatoire
gaussienne (ici ¢'est le coefficient de frottement) soit supérieure a m-20 est d environ 97,7%.

Lavaeur dem-2c0 estici de 0,617.
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[11.4.11 Ledocument de Tsinker (1997)

Ce document, en ce qui concerne les quais-poids, signale qu’une valeur du coefficient de
frottement comprise entre 0,50 et 0,65 est généralement retenue pour une structure en béton
placée sur un matelas de cailloux.

Pour ce qui concerne le frottement entre le matelas et le sol de fondation, on prend
usuellement tan(2/3 ¢) ou ¢ est égal al’angle de frottement interne utilisé pour le matelas ou
le sol de fondation, en retenant la valeur la plus petite. La valeur tand est la limite supérieure
du coefficient de frottement.

L’ ouvrage de Tsinker apporte aussi des précisions sur la méthode de calcul au glissement des
quais-poids: il préconise une double vérification de la condition de glissement au niveau de
I"interface béton/matelas de cailloux et au niveau de I'interface matelas de cailloux/sol de
fondation.

Figurelll-8 Prise en compte du matelas de cailloux dansla vérification au glissement
(Tsinker, 1997)

Pour évaluer la stabilité a I'interface matelas/sol de fondation, il faut prendre en compte en
plus le poids des cailloux entre les points ABCDE. De plus, il est également recommandé de
vérifier le glissement lelong delaligne AC.

Le coefficient de sécurité recommandé est de 1,5 pour le chargement normal et de 1,25 pour
la combinaison de charges extréme.
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[11.4.12 Conclusion relative au point de vue des auteurs de manuels

Notons que nous avons rencontré deux types de démarches: ou proposer une valeur en
fonction I’angle de frottement interne ¢ ou donner directement le coefficient de frottement en
fonction du type de sol.

Comparons dans le cas d’ une fondation reposant sur un matériau granulaire propre.

Rapport

Source Coefficient de | Vaeur pour | Coefficient de frgtcig::grl]?g—dse?

frottement f $=35° sécurité A

sur coefficient de
securité
Terzaghi et Peck,
1967 0,55 1,50 0,37
tan(2/3¢), si base

Chapon, 1082, 1984 | NONTUGURUSE, g 435070 | 1,7542,00 0,22 40,40

tand s base

rugueuse
Reimbert et
Reimbert, 1990 tan(1v2xtan(¢/2)) 0,54 1,50 0,36
Le Tirant, 1979 (tand)/1,2 0,58 1,30 0,44
Dawson, 1983 tand 0,70 25a3,0 0,23a0,28
Elman et Terry, 1989 0,50 20,55
1,25 pour le
Tsinker, 1997 0,50 40,65 chargement 0,40a0,52
extréme

Goda, 2000 0,60 1,20 au moins 0,50

Tableau |11-13 Tableau récapitulatif des valeursdu coefficient
defrottement données par lesdiversauteurs

On note que les fourchettes sont plutdt larges surtout pour les coefficients de sécurité, méme
s lavaleur la plus élevée est associée alavaleur laplus forte du coefficient de frottement. Le
cas de Takayama est différent puisqu’il propose une approche probabiliste avec une valeur
moyenne et un écart-type. C'est parmi les auteurs spécialisés dans les travaux maritimes ou
offshore que I’on rencontre les extrémes avec Dawson (1983) d’ un coté et Goda (2000) de
I”autre. Enfin, il ne faut pas oublier que la comparai son ci-dessus reste trés grossiére.

Le casde l’argile est plus rarement envisagé. |l I’ est plutét par des ouvrages généraux traitant
des murs de souténement (Terzaghi et Peck, 1967), (Elman et Terry, 1987) qui préconisent
alors un coefficient de frottement plus faible, et la substitution du sol sous I’ ouvrage sur une
certaine épaisseur. Les documents traitant d offshore abordent également la question (Le
Tirant, 1979), (Dawson, 1983) en prenant en compte la cohésion non drainée de I’ argile ou un
angle de frottement dans le cas drainé.
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[11.5 Le point de vue desréeglements

[11.5.1 CasdelaFrance (MELT, 1993)

Le fascicule 62 titre V du CCTG — Regles de conception et de calcul des ouvrages de génie
civil — qui date de 1993, ne s applique pas aux ouvrages de souténement (comme spécifié a
son article A.1.1.).

Le document le plus récent et le plus pertinent pour les soutéenements émanant de
I’administration francaise est le guide du SETRA « Les ouvrages de souténement, guide de
conception générale » (SETRA, 1998). Bien que le fascicule 62 cité précédemment ne
s applique pas, le document du SETRA tend a proposer les adaptations permettant de s'y
rattacher dés que cela est possible. Ainsi, les deux documents proposent la méme formulation
pour |’ état limite-ultime de glissement :

H< M +i
ygl yg2

H et V sont les composantes horizontale et verticale de la force appliquée sur la base de la
fondation, A’ la surface comprimeée de celle-ci, ¢’ I’angle de frottement interne du sol et ¢’ la
cohésion drainée du sol sous la fondation. yg: et yg sont des coefficients partiels de securité.
Cette vérification correspond aux caractéristiques a long terme (ou drainées) du sol. Au cas
ou il existe un risque de glissement a court terme, il est recommandé d'y remédier par des
dispositions constructives (voir le chapitre V) plutét que par le dimensionnement de la
fondation avec des caractéristiques a court terme.

Résistance au cisaillement c®

Coefficient de frottement tang’ @

! Selon les commentaires du fascicule 62, 1a plus grande prudence est recommandée quant au choix de la valeur.

2 Selon les commentaires du fascicule 62, ce choix de la valeur est dii au fait que la base de la semelle est
généralement rugueuse et que les plans de glissement éventuels sont contenus dans le sol de fondation et non a
I"interface sol-structure.

Les valeurs recommandées des coefficients de sécurité sont |es suivantes :

Fascicule 62, titre V SETRA (1998)

Coefficient de sécurité sur la cohésion yg, 1,5 15

Coefficient de sécurité sur le frottement yy 1,2 1,3a15"

) Une valeur inférieure 1,5 est généralement retenue quand la cohésion est négligée ou pour un sol granulaire.
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[11.5.2 CasdelaGrande-Bretagne (BSI, 1994)

Le document éudié (BS 8002) concerne les ouvrages de souténement petits ou moyens
(usgua 8 m de hauteur libre), mais la majorité des recommandations ont un champ
d application plus large. Des exemples de structures maritimes sont donnés (on renvoie aussi
au BS 6349 (BSI, 1991)).

[11.5.2.1 Principes

Il s agit de vérifier la stabilité de la structure selon les méthodes semi-probabilistes aux états-
limites. Le vocabulaire relatif ala méthode semi-probabiliste est indiqué au paragraphe 11.3.3
du présent document. L’ état-limite de glissement sur la base figure explicitement.

[11.5.2.2 Valeur de calcul pour le frottement de la base
On fait ici référence au paragraphe 3.2.6. du document BSI (1994).
Lavaleur de calcul du frottement ou de I’ adhérence doit étre la plus faible des deux valeurs :

a) lavaeur déterminée par des tests si de tels tests sont disponibles (voir le paragraphe 2.2.8
du document BSI)

b) 75 % delavaleur de calcul pour le sol lui-méme
soit finalement :
tan & = 0,625 tan ¢’ max
C=0,5C,
ou ¢’ max représente la valeur représentative de |’ angle de résistance maximal au cisaillement

obtenu a I'essai triaxial, angle évalué en terme de contraintes effectives, et C, la vaeur
représentative de la résistance au cisaillement non drainé.

[11.5.2.3 Résistance de la base au glissement
Larésistance de la base peut étre exprimée en termes de contraintes totales :
1=C
Ou bien de contraintes effectives:
T=0" tand.

La contrainte normale effective moyenne ¢’ doit tenir compte de toutes les pressions
verticales, en particulier dues aux écoulements (ce point est traité au chapitre VI111).

Pour tous les sols, il faudra réaliser la vérification en contraintes effectives; pour les sols
sujets a consolidation, une vérification en contraintes totales devra étre effectuée. Pour les
argiles molles, cette vérification en conditions non drainées sera probablement plus critique.
Pour les argiles raides, cela sera la situation inverse. |l faudra aussi étre attentif au cas des
argiles tres plastiques pour lequel on peut soupconner un cisaillement préexistant ; il est
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recommandeé de réaliser des essais pour déterminer la résistance résiduelle (voir lafigure 111.3
page 38 ou lafigure 111.10 page 63). Le cas des roches tendres nécessite de prendre en compte
les discontinuités dans la roche.

Lanorme BS 8002 ne considére pas de coefficient de sécurité supplémentaire.

[11.5.3 L’EUROCODE 7 partie 1 (CEN, 2001)

Ce document est un projet de norme, donc susceptible d’évoluer. On peut en trouver une
version récente sur le site Internet des Euronormes accessible a partir de celui du SETRA.

[11.5.3.1 Condition de glissement dans |’ Eurocode 7

Ce document est fondé lui aussi sur le format semi-probabiliste aux états limites. Le
mouvement de la structure pouvant affecter le fonctionnement des installations environnantes
est aretenir parmi les états-limites (paragraphe 9.2 de CEN, 2001) et parmi ces possibilités de
mouvement, il N'y a donc pas de raison d exclure le glissement sur la base parmi les états-
limites de service. Toutefois, comme les états-limites de service ne sont pas traités avec
beaucoup de détails, nous n’ étudierons dans la suite que les états-limites ultimes.

Parmi ces états-limites ultimes, I’ Eurocode demande de considérer la rupture de la fondation.
Le cas des structures de soutenement est traité au chapitre 9. L’ENV 1997-1 joint six croquis
qui représentent en fait trois modes de rupture pour deux types de murs différents (mur poids
et mur cantilever). L’ éude de ces modes de rupture doit étre considérée comme un minimum.
Le glissement sur la base est I’un de ces modes. Le dessin ci-aprés donne une forme courbe
pour laligne de rupture devant le mur.
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Figurelll-9 Rupture par glissement pour un mur poids et pour un mur cantilever
(CEN, 2001)

Mais pour ce qui concerne les ouvrages poids, il est indiqué que ces ouvrages nécessitent
souvent la solution de problemes qui sont les mémes que ceux rencontrés pour les fondations
superficielles. Et on est renvoyé au chapitre 6, traitant des fondations superficielles, pour en
appliquer les principes quand ¢’ est appropri€, ce qui est le cas pour la question du glissement
sur la base.
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Ains, la vérification d'une fondation superficielle au glissement impose de vérifier la
condition :

Hi<R4+Rp:qa
Avec Hg la valeur de calcul de la composante de la force totale™ agissant paralléement ala
semelle, Ry lavaeur de calcul de larésistance au cisaillement entre |a base de la fondation et
le sol, Ry 4 la valeur de calcul de la force de résistance passive causée par la pression des
terres (butée) qui peut étre mobilisée avec un déplacement approprié al’ état-limite considéré.
Pour les conditions drainées, la résistance Rq doit étre calculée en utilisant | équation :

R4s=V4 tanéd
dq est la valeur de conception de I’ angle de frottement sur la base de la fondation, V¢’ est la
valeur de calcul de la composante normale a la base de |la fondation de la force effective
agissant sur la fondation. En déterminant cette composante V', on doit prendre en compte si

Hq et V¢ sont des actions indépendantes ou non'*,

L e document propose de retenir les valeurs de calcul suivantes pour I’ angle de frottement :

Condition d'interface Vaeur de &g
Fondations en béton couléesin situ o d
Fondations préfabriquees lisses 2139 4

Avec ¢’ .qqui est lavaeur de calcul de |’ angle de résistance critique au cisaillement du sol.
Cet angle est indépendant de I’ état du sol et ¢’ = ¢’ est une estimation de lavaleur del’angle
¢’ qui nous place du coté de la securité (Ortigao, 1995). Pour des déformations importantes,
I”angle de frottement tend vers |’angle de frottement critique, obtenu pour des déformations
importantes (voir la figure ci-aprés). Quand I'indice des vides augmente, en partant des
indices faibles, la valeur de pic de |’ angle de frottement se rapproche de I’ angle de frottement
critique.

3 Force totale s opposeici & force effective.

! Nous avons repris |a la formulation du texte du projet de norme. 11 faut comprendre qu’ au moment de vérifier
la condition Hq < Ry + Ry, ¢ 0N ne doit pas I’ écrire en prenant les valeurs les plus défavorables de Hy et Ry si ces
valeurs les plus défavorables ne peuvent pas étre atteintes en méme temps (dans le cas ou Hy et Ry ne sont pas
indépendantes).
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A olog

Sable

I I >
10 20 ¢ (o)

Figurelll-10 Diagramme contrainte/défor mation (L uong, 1978)

Le palier correspond &’ état critique, og est le seuil d’ écoulement
Dans le cas des conditions non drainées, on prend :
Rd = Ac . C u; d

avec A; I'aire de la partie comprimée de la fondation et C,.4 la valeur de calcul de la
résistance au cisaillement non drainé.

[11.5.3.2 Coefficients de sécurité

Les coefficients de sécurité dans I’ Eurocode 7 dépendent des options de calculs (paragraphes
24.7.3.2, 24.7.3.3 et 2.4.7.3.4 du document CEN, 2001). Ces méthodes ont des manieres
différentes de distribuer les coefficients partiels entre les actions, |'effet des actions, les
propriétés des matériaux et les résistances. L’ approche 1 demande que les vérifications soient
effectuées par deux calculs indépendants utilisant deux jeux de coefficients (sur trois jeux
proposes). Les méthodes 2 et 3 ne nécessitent qu’ un seul calcul.

Dans I'approche 2, les coefficients portent sur les actions ou I'effet des actions et les
résistances.

Dans |’ approche 3, les facteurs sont appliqués sur les actions ou les effets des actions et sur
les propriétés des matériaux.

Examinons ce que donne |’ approche 2, en se limitant aux charges permanentes, sans efforts de
butée.

Il faut écrire:
Hq< V4 tandy

On applique aors les coefficients partiels.
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On applique 1,35 sur Hy (action permanente défavorable), 1,00 sur V4 (action permanente
favorable) (tableau A.2.1, annexe 1), puis 1,10 qui est le coefficient partiel de résistance
partiel applicable au glissement des ouvrages de souténements (retaining structures partial
resistance factor, ce coefficient serait plutdt a mettre en paraléle avec le coefficient de
modele de ROSA 2000).

Ceci nous conduit donc a un coefficient de securité global de 1,48.

Examinons ce que donne I’ approche 3, dans les mémes conditions. Pour préciser I'impact du
coefficient de sécurité sur les matériaux, il faut préciser les conditions du probleme. On
suppose le remblai avec un angle ¢ de frottement de 35°. Si on applique le coefficient de 1,25
(tableau A.2.2) a tan ¢, on trouve comme nouvelle valeur 29°. En utilisant les tables de
poussée/butée (Kerisal et Absi, 1990), on trouve gue cela correspond a un facteur de sécurité
de 1,27 sur laforce horizontale de poussée (on a suppose le bord du mur vertical et un rapport
angle de frottement al’interface remblai-sol sur angle de frottement interne du sol de 2/3).

Supposons maintenant que la base du caisson supposée lisse (caisson préfabriqué) repose sur
un soubassement ayant un angle de frottement interne de 40°. L’ application du coefficient de
1,25 sur lavaleur de la tangente conduit a retenir 33,9°. On retient dans ce cas comme valeur
de dles2/3 de ¢. On trouve alors un coefficient de sécurité sur tan 6 de 1,21.

On trouve finalement un coefficient de sécurité global de 1,53.

Cet exemple d' application des approches 1 et 2 montre qu’on aboutit a des résultats voisins,
sans, bien entendu, qu’ on puisse généraliser apriori.

[11.5.4 Travaux sur lesdigues menés par Burcharth et Sgrensen (1998, 1999) en vue de
la conception d’un systeme de dimensionnement utilisant des coefficients de
securitépartiels

[11.5.4.1 Méthodes et objectifs de ces travaux

Ces travaux menés dans le cadre de I’ AIPCN et du projet MAST I11/PROVERBS ont donné
lieu a des communications lors de congrés internationaux en 1998 et 1999. A la différence des
travaux d élaboration des Eurocodes, il s agit ici d’ études spécialiseées sur les digues a paroi
verticale.

Ces travaux ne visent pas a recommander une valeur spécifique pour le coefficient de
frottement mais seulement a préconiser des valeurs pour le coefficient de sécurité partiel sur
ce coefficient de frottement.

Ces travaux se réclament d’ une approche probabiliste de niveau 2 (voir le paragraphe 11.3.2).
Les coefficients de securité partiels sont calés sur une méthode probabiliste (de niveau 2) ou
I’ objectif est de dimensionner |a structure avec une probabilité de ruine fixée al’ avance. Pour
cette question de la calibration des codes de calcul, on peut se référer a Ditlevsen et Madsen
(1996).
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[11.5.4.2 Obtention de la condition de dimensionnement

On part a nouveau de I’ équation tres simple de la condition de non-glissement :
fx(P-Fy)-Fy 20

avec f le coefficient de frottement, P’ e poids d§augé du caisson, Fy la force verticale due a
la surpression sous le caisson, et Fy laforce horizontale due ala houle.

On introduit la vague de dimensionnement Hp, et les coefficients d’incertitude de modéele
Zpg sur la hauteur significative Hs, Zg, sur la force horizontale Fy, Zg  sur la force

verticale Fy. Les forces sont calculées al’ aide de laformule de Goda.
L’ équation de |’ état limite s écrit alors:
fx(P-Zp, xRy(Zyg *Hp)) - Zg, *FHy(Zyg xHp) 20

On introduit le coefficient partiel de sécurité y, sur la valeur caractéristique f° du coefficient
de frottement et un coefficient v de sécurité partiel sur la hauteur de vague a prendre en
compte.

En ce qui concerne la vaeur caractéristique du coefficient de frottement, les auteurs
choisissent de retenir la valeur médiane de ce coefficient (fractile a 50%) ce qui n’est pas
toujours le cas™.

En ce qui concerne les actions dues a la houle, on calcule les forces al’aide de la formule de
Goda en supposant une vague d une certaine hauteur, mais ces forces sont corrigées d'un
biais systématique qui va dans le sens de la sécurité.

Cette hauteur de vague introduite dans laformule de Goda est déterminée par :
AT
YH XHp

ou yy est le coefficient de securité partiel sur la hauteur de vague, I:Ig)L est la valeur
attendue de la vague maximale pendant une tempéte avec une période de retour de T, années.

Cette valeur est souvent prise égale a 1,8 I:IgL : I:I;L étant la hauteur de vague significative
de latempéte ayant comme période de retour T, années.

Finalement, les forces horizontale et verticae dues a la houle prises en compte dans
I’ équation de dimensionnement sont respectivement :

Pour laforce horizontale:  0,90x RS avec  F§=F,(yn X ':'E)L )

Pour laforce verticale: 0,77xF§ avec FlCJ:Fu(VH % |:|EL )

15 |_es recommandations ROSA 2000 préconisent, dans le cas général, de prendre le fractile & 5%.
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On aintroduit les coefficients 0,90 et 0,77 pour corriger un biais systématique de la formule
de Goda.

Finalement, I’ équation de dimensionnement s écrit :

C
B X (PC-0,77xFS) - 0,90xFS =0
Yz

Il reste a ce stade a optimiser le choix des coefficients partiels y, etyy .

[11.5.4.3 Détermination des facteurs de securité partiels

Les facteurs de sécurité sont calibrés de telle sorte que sur N structures typiques, I’ écart entre
lesindices defiabilité et I'indice B que I’ on a pris comme objectif soit minimal. D’ un point de
vue mathématique, il s agit de minimiser lafonctionnelle W définie ci-apres.

N
minW(y) = 3 wi B () -B)?
i=1

Les w; sont des pondérations correspondant a la proportion relative des différentes structures
dans |’ ensemble de structures pris en compte.

L’indice de fiahilité objectif dépend de la probabilité de ruine que I’ on se fixe, en supposant
une loi de probabilité normale.

Les résultats sont donnés selon :

» laprofondeur faible ou grandedel’eau ;
* |’existence ou non d’essais sur modéles;
* laplus ou moins bonne connaissance des conditions de houle.

Dans le cas ol des essais ont eté effectués, on considere que I'écart type sur Zg, et
ZF, passe de 0,25 a 0,05. Selon la qualité de la connaissance de la houle, on suppose que

I’écart type de la fonction aéatoire F multipliant la hauteur significative de la houle,
modélisant les erreurs de mesure et la variation a court terme et ayant comme valeur moyenne
1, peut passer de 0,05 a0,20.
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[11.5.4.4 Lesrésultats

Ils sont donnés pour des probabilités de ruine alant de 0,01 a 0,40. Nous allons citer les
résultats correspondant & une probabilité 0,1 de ruine par glissement™®.

Incertitude sur les
conditions de houle Eau peu profonde Eau profonde
AVEC DES ESSAIS OHg =005 13 1,2
SUR MODELES ()"HS =0,20 13 1,2
SANS ESSAIS SUR OHg =005 1,4 1,2
MODELES OH . =020 1,4 1,3

Tableau I11-14 Coefficient de sécurité partiel y; portant sur le coefficient de frottement
pour une probabilité de ruine fixée a 0,10 (Burcharth et Sarensen, 1999)

A noter que les valeurs proposées dans (Burcharth et Sgrensen, 1998), sont |égérement
différentes.

Donnons également le coefficient de sécurité partiel portant sur la hauteur de vague a prendre
en compte :

Incertitude sur les
conditions de houle Eau peu profonde Eau profonde
AVEC DES ESSAIS O = 0,05 11 12
SUR MODELES Ohg =0,20 1,2 13
SANS ESSAIS SUR O = 0,05 1.2 13
MODELES Ohg =020 13 14

Tableau I11-15 Coefficient de sécurité partiel yy portant sur la hauteur de vague pour
une probabilité de ruine fixée a 0,10 (Burcharth et Sarensen, 1999)

Notons que si I’on souhaite avoir une probabilité de ruine 10 fois plus faible (soit 0,01), il faut
augmenter sensiblement les coefficients de sécurité. Ainsi, en eau profonde, sans essais sur
modele, y; atteint-il 1,7.

On note également que le mode d’ optimisation mathématique choisi conduit a prescrire un
coefficient de sécurité sur le frottement qui dépend de la profondeur de I'eau ou des
incertitudes sur les conditions de houle, facteurs qui n’ont pas a priori de raison physique
d influer sur le frottement.

16 A titre d’ exemple, une évaluation de la probabilité de ruine par glissement a été menée par les mémes auteurs
(Serensen et Burcharth, 2000) sur un ouvrage existant a Niagata. Ils ont estimé la probabilité de ruine par
glissement pendant la durée de vie (50 ans) égale a0,154.
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111,55 Casdes Etats-Unis (USACE, 1989)

On se fonde ici sur le document de I'U.S. Army Corps of Engineers. Il existe d’ autres
documents pour d’ autres administrations (Autoroutes fédérales, Marine...).

Ce reglement fonde I’ analyse sur I’ utilisation de prismes de glissement. Le calcul des forces
exercées sur le mur effectué par ailleurs n’est pas utilisé pour la vérification au glissement ;
dans cette analyse, les forces latérales calculées dans la vérification au glissement sont
fonction du coefficient de sécurité demandé (paragraphe 3.1, USACE, 1989).

Le tableau 4.1 donne les coefficients de sécurité pour différents de cas de chargement pour
des murs de soutenement ; voici I’ extrait correspondant au glissement :

condition de chargement coefficient de sécurité
usuelle 1,50
non usuelle 1,33
séisme 1,10

(les définitions de ces conditions de chargement sont données au chapitre IV section 1 du document USACE)

La méthode ne semble pas distinguer le frottement base de I'ouvrage / sol de fondation du
frottement interne du sol.

On adonc:

5=

[11.5.6 Casdel’ Allemagne (EAU 1990, 1992)

On sefondeici sur I’EAU 1990. Ce document renvoie a diverses normes DIN.

La question de la vérification au glissement est principalement abordée a I’ occasion des
structures en caissons (chapitre 10.5 de I’EAU 1990). On renvoie ensuite a ce chapitre pour ce
qui est de la vérification au glissement des murs constitués de blocs de béton (traités au
chapitre 10.7).

[11.5.6.1 Angle de frottement

Selon la nature du fond, on peut prendre deux hypotheses différentes sur la valeur de I’angle
de friction.

Angle de frottement al’ interface

Nature du fond du caisson caisson/fondation

Rugueux ¢
Lisse 23 ¢
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Le danger de glissement peut étre réduit a un colt raisonnable en utilisant un fond en béton
rugueux ou en dent de scie. Pour procéder ainsi, le degré de rugosité doit étre adapté a la
taille moyenne du grain du matériau de fondation (voir a ce sujet le chapitre IV « Prise en
compte de diverses dispositions constructives »).

Notons toutefois que le document recommande de prendre comme poussee des terres celle
donnée par laformule de Jaky : Ko=1 —sind.

[11.5.6.2 Valeur du coefficient de sécurité

La vaeur du coefficient de sécurité en cas de combinaison de toutes les actions défavorables
doit étre au moins de 1,0 pour un caisson, Sil n’existe pas de doute sur |I'importance des
actions et de la résistance au cisaillement de la base.

Type d’ ouvrage, condition de chargement coefficient de sécurité
Ouvrage en caisson ; combinaison de toutes
. 1 1,0
les actions défavorables
Ouvrage en caisson pneumatique 15
Mur en blocs de béton 1,0 (renvoi aux ouvrages en caisson)

Le cas des murs en blocs de béton doit étre traité de la méme fagon en ce qui concerne la
stabilité au glissement.

On note la faible valeur du coefficient de sécurité associé aux ouvrages en caisson et en blocs
de béton qui est au moins en partie compensé par I’ utilisation de la formule de Jaky, qui
donne une estimation beaucoup plus forte de la poussee des terres que d’ autres méthodes.

[11.5.7 Casdu Canada (SCG, 1994)

Nous nous fondons sur le Manuel canadien d’ingénierie des fondations (SCG, 1994). Ce
manuel est une publication de la Société canadienne de géotechnique. Il est le «reflet de
I"ingénierie en géotechnique telle qu elle est pratiquée au Canada, le manuel a pour but de
familiariser le lecteur avec I'interprétation des intentions et des recommandations contenues
dans la section 4.2 (fondations) du Code national du bétiment du Canada ».

En ce qui concerne les murs de soutenement et leur stabilité au glissement, on recommande
des précautions vis-a-vis de la prise en compte de la butée : profondeur de gdl, variations
saisonniéres de volume.

Si le sol comporte des couches faibles, il faut considérer le mécanisme de glissement le long
de ces couches.

L’ écoulement sous un mur peut considérablement réduire la résistance au glissement et la

butée. Ces composantes doivent tenir compte des pressions d eau sur la base ou des pressions
interstitielles.
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[11.5.7.1 Coefficient de frottement

Le manuel préconise, en |’ absence de mesures en place et pour des murs de soutenement avec
des fondations en béton, |e tableau suivant :

Type de sol de fondation tand
GW, GP, SW 0,55
SP, SM, GC, GM 0,45
ML, SC 0,35
CL (trésraide adure) 0,40

Tableau 111-16 Valeur du coefficient de frottement
en fonction du type de sol (SCG, 1994)

La classification des sols utilisée est conforme a la norme de la « Société internationale de
mécanique des sols et des travaux de fondations », trés proche de la norme américaine USCS
(USAEWES, 1960).

GW : grave propre bien graduée
GP: grave propre mal graduée
SW : sable propre bien gradué
SP : sable propre mal gradué
SM : sable limoneux

GC : grave argileuse

GM : grave limoneuse

ML : limon peu plastique

SC : sable argileux

CL : argile peu plastique

On voit que pour une couche de fondation de graves propres, la valeur recommandée
tand=0,55 correspond a un angle de frottement 6=29°.

I11.5.7.2 Coefficient de sécurité

On désigne par W le poids du mur et du sol, P, et P, les composantes verticale et horizontale
de la poussée des terres et P, laforce de butée (p. 468). On envisage deux vérifications avec la
force de butée ou sans la force de butée.

W+P)tand+P
(W+Pv)tan60u( ) P>

I:)h I:)h o
Type de condition Valeur du coefficient de securité Fs
Sans prise en compte de la butée 15
Avec prise en compte de la butée 2,0
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[11.5.8 CasdeHong-Kong (GEO, 1998)

Nous nous fondons ici sur un document consacré spécialement aux murs de souténement.

11.5.8.1 Coefficient de frottement

Le document préconise un angle de frottement a la base (d’ apres le tableau 13 p. 148) repris
Ci-dessous :

Matériau de construction Valeurstypiques de |’ angle de frottement o
ch?te?;] lisse (coulé dans un coffrage en 0,8209 ¢’
Egt;))n rugueux (coulé dans un coffrage en 094100’
Blocs o maomers e (e 052074
D e e 1y 03a10p

Tableau I11-17 Valeur del’angle de frottement
en fonction du matériau de la fondation (GEO, 1998)

Selon ce document, on peut retenir la valeur de I’angle de cisaillement a I’ éat critique ¢,
comme estimation du coté de la sécurité de I'angle ¢’’. On pourra prendre pour un matériau
granulaire ¢,/ =30° pour des grains ronds et ¢.,'=37° pour des grains anguleux (p. 173). On
peut éventuellement prendre une estimation supérieure si on montre que I’ affaiblissement de
lafondation est improbable. Mais on ne dépasserajamaislavaeur ¢’.

En ce qui concerne les sols cohérents a faible perméabilité, il est indiqué simplement que la

valeur de conception de la résistance au cisaillement de la base ne doit pas étre supérieure ala
résistance évaluée en se basant sur larésistance au cisaillement non drainé du sol.

[11.5.8.2 Coefficient de sécurité

Vaeur minimale du coefficient de sécurité
partiel pour les états-limites ultimes

1,2 (on ne doit pas appliquer avant de

Coefficient de frottement alabase tand coefficient 2.¢").

Rési stance au cisaillement drainé du sol 1,2

Résistance au cisaillement non drainé du sol 20
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[11.5.9 Casdel Espagne

L es données concernant |’ Espagne ont été recueillies dans un document de I’ AIPCN (PIANC,
1995).

Nous les reportons ci-dessous.

Surfaces en contact Coefficient de frottement
Béton préfabriqué contre préfabriqué 0,70
Béton préfabriqué contre cailloux 0,70
Béton coulé en place contre cailloux 1,00

Nous donnons maintenant les valeurs préconisées pour le coefficient de sécurité sur le
glissement :

Cas de charge Coefficient de sécurité
Situation permanente 15
Situation momentanée 1,3
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[11.5.10 Conclusion relative au point de vue des reglements

Notons qu'il y ala aussi deux types de démarches : ou proposer une valeur en fonction ¢ ou
donner directement le coefficient de frottement en fonction du type de sol.

Comparons dans le cas d'une fondation en béton préfabriquée reposant sur un matériau
granulaire propre.

Ratio coefficient

Coefficient de valeur | Coefficient de | J€ frottement sur

Source frottement f pour $=35° securité ZZ?J;S:SZSS
$=35°
SETRA, 1998 N N
i tand 0,70 13415 0,46 20,53
BSI, 1994 (Grande-
Bretagne) 0625 tang o 0 o
tan(2/3 ) s 1,27 (exemple

CEN, 2001 préfabriqué 0,4330,70| calculéen 0,34a0,55
(Europe) N 111.5.3.2

tand si coulé en place 2.3.2)

1,0 maisavecla

EAU, 1990, 1992 tan(2/3 ¢) sl lissea 0.4320,70 poussée des terres 043240,70

(Allemagne) tand S rugueux donnée par :

Ko=1- S nd)
SCG, 1994
(Canada) 0,55 15 0,36
GEO, 1998 (Hong- tan(0,8q_>) S lissea 0,5340,70 12 0,44 40,58
Kong) tand s rugueux

1,5 (charges
Espagne 0,70 permanentes) 0,47
Japon (Goda, 2000) 0,60 1,2 0,50

Tableau 111-18 Récapitulation des conditions de frottement selon diver sreglements

On remarque que les fourchettes sont plutét larges, surtout pour les coefficients de frottement,
méme s les valeurs les plus basses sont associées a la valeur la plus faible du coefficient de
sécurité. En prenant en compte alafois coefficient de frottement et coefficient de sécurité, on
obtient une fourchette de 0,36 a 0,58 sans toutefois considérer I'EAU qui a un mode de calcul
de poussée des terres pénalisant.

Notons auss que nous n’avons pu faireici de distinction entre ¢’ et ¢’,. La prise en compte

de cette distinction conduirait a augmenter la sécurité des calculs effectués selon |e document
(CEN, 2001) et aussi le document (GEO, 1998) dans le cas ou |’ on aurait pris comme valeur
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de I'angle ¢’¢,. Le groupe de travail n°28 de I’AIPCN (PIANC, 1995) fait les mémes
observations: dispersion des coefficients de frottement et des coefficients de securité avec
une tendance ala compensation de ces variations dans I’ équation de stabilité.

Notons qu'aucun des réglements étudié n'est spécialisé dans les travaux maritimes ou
fluviaux a I’exception de I'EAU et de certaines données japonaises (le statut des données
espagnoles ne nous étant pas connu). Comme indiqué au paragraphe 111.4, les valeurs les plus
prudentes ont été trouvées chez des auteurs spécialisés dans les ouvrages maritimes ou
offshore (Chapon, Dawson). Goda (2000) quant a lui se trouve dans une fourchette médiane
par rapport aux réglements.

Soulignons enfin que les comparaisons faites ici restent extrémement sommaires.

Lestravaux de Burcharth et Sgrensen occupent une place un peu a part. Ils se situent dans une
approche plus sophistiquée de la sécurité des structures. Les ordres de grandeur des
coefficients de securité sur le glissement pour une probabilité de ruine de 0,10 s étalent de 1,2
a 1,4 de maniere assez comparable avec les valeurs recommandées par les autres auteurs. On
rappelle que cette probabilité de 0,10 qui peut paraitre faible est de I’ ordre de grandeur de
celle évaluée par Sgrensen et Burcharth (2000) pour une digue a Niagata (Japon). Leurs
travaux ont le grand intérét de relier le niveau de sécurité souhaité au choix du coefficient de
securité partiel.

Le document du groupe de travail n°28 de I’ AIPCN (PIANC, 2001) indique sur ce sujet qu'il
y a une divergence surprenante alafois sur le coefficient de frottement et sur le coefficient de
sécurité sur le glissement entre les divers reglements nationaux. Ce document indique une
fourchette de 0,50 a 1,00 pour le coefficient de frottement et de 1,00 & 1,75 pour le coefficient
de sécurité.
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[11.6 Récapitulatif sur le choix du coefficient de frottement

Nous avons étudié successivement trois types de sources d'information sur la valeur du
frottement a prendre en compte ala base d’ un ouvrage-poids :

- des expériences de frottement sol/béton a grande échelle et en laboratoire,

- des recommandations d’ auteurs de manuels sur la mécanique des sols ou sur les ouvrages
en mer,

- lesréglements de divers pays.

C'est le cas du matériau frottant qui est le plus abondamment traité. Il est vrai que les divers
auteurs recommandent de prendre certaines dispositions constructives si I’on doit réaliser un
ouvrage-poids maritime sur un sol purement cohérent (substitution du sol cohérent par un sol
frottant sur une certaine épaisseur).

Dans le cas d'un sol frottant, on constate des fourchettes assez semblables pour les valeurs du
coefficient de frottement selon les types de sources (recommandations pour ¢=35°, auteurs de
manuel, certaines expériences) : de |’ordre de 0,43 & 0,70 en prenant |’angle de frottement
interne du sol de fondation égal a 35°. On a vu que pour les auteurs de manuel et les
reglement, le choix des coefficients de sécurité conduisait en fait a réduire cette fourchette.
Coté expériences, on peut identifier un « noyau central » ayant une fourchette de I’ ordre de
0,41 & 0,80", pour les expériences menées avec des matériaux assez gros (plus de 10 mm).
Des expériences de laboratoire avec des sables et des interfaces rugueuses conduisent & des
valeurs sensiblement plus élevées. Mais en fait ces deux types de fourchettes ne représentent
pas du tout la méme chose: dans le cas des expériences, c'est une variation physique
(matériaux, type d’ expérience), dans le cas des manuels et des reglements, ce sont des valeurs
aintroduire dans des calculs et qui sont modulées par les coefficients de sécurité.

Coefficient de frottement Coefficient de sécurité
Exoériences Fourchette centrale :0,41 40,80
P Fourchette globale : 0,37 a 1,10

1,2 a3,0 (lavaeur extréme

Auteurs de manuel 0,43 a0,70 pour $=35° supérieure correspond a
I’ offshore)
1,0a1,5 (lavaeur extréme
R R P inférieure correspond dans un
Reglements 0,43 20,70 pour $=35 cas a une estimation pénalisante
de la poussée)

17| existe une expérience japonaise qui a conduit & 0,89.
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En fait, les causes de variations prises en compte pas ces différentes sources sont trés variées :

- lavaleur de la contrainte normale appliguée

- lavitesse de déplacement imposé

- I’homogénéité de la contrainte normale

- le compactage du matériau granulaire constituant le sol de fondation

- lanature du matériau de fondation

- lematériau congtitutif du mur

- |"éat de surface de la base de I’ ouvrage et la méthode de réalisation du mur qui influe sur
cet état de surface

On constate aussi une fourchette large pour les coefficients de sécurité, parfois compensée par
des différences d’ estimation du coefficient de frottement ou de poussée des terres (pour les
quais).

Dans le cas d un matériau cohérent en condition non drainée, on constate une dispersion au
moins aussi grande :

Res st:;\jnce1 a clsalllement Coefficient de sécurité
e |'interface
Le Tirant (1979) C./14 1,3
Dawson (1983) Cu 25a3,0
BSI (1994) 05C, 1,0

On voit auss sur cet échantillon qu'il y a des compensations entre |'estimation de la
résistance au cisaillement et le choix du coefficient de sécurité.

Il faut enfin signaler I’avancée que représentent les travaux de Burcharth et Sgrensen (1998,
1999) et Sgrensen et Burcharth (2000) qui, en utilisant des outils plus perfectionnés au niveau
de la prise en compte des probabilités, permettent de caler les coefficients de sécurité partiels
en se fixant librement un objectif de sécurité, exprimé en probabilité de ruine pour un mode
de ruine donné (ici le glissement, mais les autres modes ont été egalement étudiés) au cours
delavie delastructure.
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IV Prise en compte de diverses dispositions constructives relatives a la
forme dela semelle pour améliorer la sécurité au glissement

V.1 Introduction

Ces dispositions constructives consistent a donner une forme particuliere a la semelle afin
d augmenter larésistance au cisaillement. On pourraainsi :

e incliner la semele pour diminuer la composante paraléle a la semelle des forces
appliquées;

* mettre en place sur la surface plane de la semelle des reliefs profonds dont |a terminologie
semble variable (béche, clavette —en francais canadien—, jupe ou shear key...) ;

e augmenter larugosité de la semelle.

Figure V-1 Semelles de fondation inclinée (a gauche), avec une béche (a droite)

Un certain nombre de documents passe sous silence certaines de ces dispositions, parmi
lesquel s les recommandations allemandes (EAU, 1990) qui n’ évoquent pas I’inclinaison de la
semelle ou la présence d’ une béche mais qui indiquent la possibilité d’ augmenter la rugosité
delasemelle.

D’aprés Elman et Terry (1987), qui rapportent la pratique des Etats-Unis, les béches sont

beaucoup plus répandues dans la pratique des murs de soutenement que la semelle inclinée,
presque inconnue selon eux dans leur pays.
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IV.2 Casdelaseméleinclinée

IV.2.1 Prise en compte dans les méthodes de calcul supposant connues les forces
S exercant sur le mur

On suppose que la méthode de calcul retenue pour la vérification au glissement passe par la
détermination préalable des forces agissant sur le mur (pression de I’eau, poids du mur et
éventuellement d’ une partie des terres, force de poussee, force de butée, surcharges, etc.).

La condition de glissement dans le cas d’ une semelle horizontale s adapte alors facilement au
cas d'une semelle inclinée : on remplace les composantes verticale et horizontale des forces
appliquées par leurs composantes perpendiculaire F, et paralléle F, au plan de la semelle,
pour un premier mécanisme de ruine. Dans un deuxiéme mécanisme, on envisage la
possihilité d’ une rupture dans le sol sous la fondation.

Figure V-2 M écanismes de glissement dans le casd’ une semelleinclinée

On doit avoir, avec tan & le coefficient de frottement al’ interface:

F,tand + P, cosw
F

p

> F, (coefficient desécurité)

On rappelle que d représente | angle de frottement entre la base du mur et le sol (le choix du
coefficient de frottement tan & fait I’ objet du chapitre I11).

Pour prendre en compte la force de butée P, le long de DA ou de DC, il faut gouter la
composante de P, paralléle a la ligne de rupture a la force de frottement. Pour e deuxieme
meécanisme ou la ligne de rupture passe dans le sol, il faut optimiser le choix du point C pour
déterminer la ligne de rupture la plus défavorable. Le guide sur les murs de souténement de
Hong-Kong (GEO, 1998) présente explicitement cette démarche.

La norme britannique (BSI, 1994) évoque succinctement I’inclinaison de la semelle comme
un moyen d’ améliorer la sécurité au glissement.
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IV.2.2 Valeur recommandéedel’angled’inclinaison

Elman et Terry (1987) proposent une méthode voisine de celle exposée précédemment. Ils
étudient la possibilité de glissement le long de la semelle inclinée (premier mécanisme de
ruine). Ils trouvent alors que, toutes choses égales par ailleurs, le facteur de sécurité croit avec
Iangle d’inclinaison w. Ils utilisent ensuite le deuxiéme schéma de rupture avec une ligne de
rupture horizontale sous la semelle pour donner une deuxiéme condition qui va limiter la
valeur utile del’inclinaison. IIs donnent ainsi un tableau pour différentes catégories de sol.

Type de sol Coefficient de frottement f Angrlnz;j; mﬁlr;nison
Argile et silt (sec) 0,25 10°
Argile et silt (humide) 0,30 12°
Argile sableuse 0,30-0,35 13°
Sable argileux 0,35-0,40 14°
Sable 0,40-0,50 14°
Gravier et gravier fin sans silt 0,50-0,55 15°
Rocher (avec surface rugueuse) 0,60 15°

Tableau 1V-1 Angle d’inclinaison recommandé pour une semelle (Elman et Terry, 1987)

Notons que les coefficients de frottement indiqués dans ce tableau sont propres a ces auteurs
et quel’ on trouve d autres propositions par ailleurs (voir le chapitre 11 de ce rapport).
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IV.2.3 Utilisation dela méthode destranches

Il sagit de la méthode recommandée dans le manuel de I’'US Army Corps of Engineers
(USACE, 1989).

Cette méthode s adapte a la prise en compte des semelles inclinées, en considérant de
nouvelles surfaces de rupture a optimiser.

On est amenéici a considérer des surfaces de rupture passant dans le sol. Pour un exposé plus
détaillé sur la méthode des tranches, nous renvoyons par exemple a ce méme document
(USACE, 1989).

Différents plans sous
lastructure &
analyser pour
déterminer le chemin
de rupture le plus
critique

-—————————————————
\\

Limite entre
tranches

Figure V-3 Utilisation de la méthode des tranches pour une semelleinclinée d’aprés
USACE (1989)
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IV.3 Casdesbéches

Elman et Terry (1987) rappellent les doutes exprimeés par certains ingénieurs sur I’intérét des
béches. Selon Elman et Terry, les béches sont intéressantes seulement dans le cas ou le sol de
fondation est sec et tres résistant.

IV.3.1 Méthode prenant en compte la présence de béches par |I’augmentation du
coefficient de frottement

Nous suivrons ici Philipponnat (1979). Cet auteur propose de remplacer tan d partan ¢’, si la
semelle est munie de béches.

IV.3.2 Meéthodes prenant en compte la présence de béches par un supplément de butée

Les méthodes présentées dans les documents de Hong Kong (GEO, 1998) et de Grande-
Bretagne (BSI, 1994) sont trés semblables.

Figure V-4 M écanismes de rupture pour une semelle
avec béche d’ apres GEO (1998) et BSI (1994)

L’ éude du schéma de rupture 1 est commun aux documents du BSI et de Hong Kong.

Le document de Hong Kong détaille le plus les calculs a effectuer. Dans le cas 1, il faut
intégrer dans le calcul de laforce résistante la butée sur le segment vertical passant par A. Il
faut différencier la partie de la force verticale qui, le long de laligne AB, passera atraversle
sol de celle qui passera a travers labéche. Il faut ensuite appliquer pour chacune de ces forces
le coefficient de frottement adapté : tand’ dans le sol ; tand entre la béche et le sol. On gjoute
également laforce de cohésion pour la partie de laligne de rupture dans le sol.
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Le cas 2 est donné par la norme britannique. |l faut prendre en compte le supplément de
pousseée le long de BB’. Il faut optimiser la position du point C pour retenir le cas le plus
défavorable.

Le cas 3 est donné par le document de Hong Kong. Le schéma proposeé a été |égérement
modifié ici pour corriger ce qui parait étre une erreur de dessin (page 108 de GEO, 1998). La
démarche suivie est la méme que pour les semelles inclinées (voir le paragraphe 1V.2.1). Il
faut par contre prendre en compte le supplément de poussée sur le segment BB’.

1V.3.3 Priseen compte desbéchespar la méthode destranches

La méthode présentée par I'US Army Corps of Engineers (USACE, 1989) est semblable a
celle présentée pour les fondations inclinées.

L e schéma ci-dessous larésume:

Différents plans sous
lastructure &
analyser pour
déterminer le chemin
de rupture le plus
critique

-—————————— e —_——— — — —
~

Limite entre
tranches

FigurelV-5 Application dela méhode des tranches pour une semelle avec béche
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IV.3.4 Position du manuel canadien (SCG, 1994)

Sans donner de schéma, le manuel canadien indique qu’ une clavette de cisaillement peut étre
utilisée pour améliorer la stabilité du mur au glissement. Selon ce manuel, il faut prendre des
précautions quand les sols de fondation sont pulvérulents (mais il ne précise pas lesquelles!).
[l continue ensuite :

« L’ effet de la clavette de cisaillement peut étre double :

e assurer que la rupture par glissement se produise dans le sol ou le roc et non pas a
I"interface avec la base de la semelle du mur de souténement ;

* mobiliser la résistance de butée a partir de la profondeur de gel jusgu’'a la base de la
clavette, auquel cas le chargement de poussée doit étre prolongé jusgu’a la base de la
clavette.

La butée sur la clavette ne doit pas étre considérée comme agissant simultanément avec la
résistance au cisaillement le long de la base du mur. »

Cette derniére précision diverge notablement des recommandations des autres réglements en
étant beaucoup plus sévére.

IV.3.5 Meéthode prenant en compte la butée des béches sous la semelle et |'effort de
frottement &’ extérieur du cone de butée des béches

IV.3.5.1 Présentation des caissons du port rapide du Havre et de leurs béches

La méthode est présentée par Leroux (1992) dans le cas de caissons cylindriques utilisés pour
le port rapide du Havre.

<> 13,75m

Figure V-6 Béches sousles caissonsdu port rapide du Havre (L eroux, 1992)
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Les caissons ont pour hauteur 21,5 m. Les béches ont 20 cm de profondeur. Le sol a éé
substitué sur une certaine hauteur par un matériau ayant un angle de frottement de 38°.

IV.3.5.2 Priseen compte des béches

Wa+$/2

Figure V-7 Formation du cone de butée (L eroux, 1992)

La force résistante maximale est prise égae a la somme de deux termes: |’effort de butée
résistant et |’ effort de frottement résistant. On désigne par L le linéaire de béche, N I’ effort
vertical total sur lasemelle et oy la contrainte verticale moyenne sur lasemelle.
Le terme de butée est pris égal a:

Hp =0y ><Kp><p><L
ou K, est le coefficient de butée desterres.

Et le terme de frottement est écrit :
3
Hi =(N-oy xI XL)th(Zd))

ou | est la longueur du cone de butée (I = pxtg(rr/4+¢/2)), I'angle de frottement entre
semelle et sol étant priségal a tg(%q)) :

Ce calcul permet d’ évaluer |’augmentation du coefficient de sécurité qui passe de 1,5 a 1,9.
Toutefois, il faut étre prudent quant au domaine de validité d’un tel calcul car, en doublant la

profondeur des béches (qui passerait de 20 cm a 40 cm), on aboutirait, en suivant le méme
rai sonnement, & une résistance qui dépasserait Nxtan¢.
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IV.3.6 Comparaison desdifférentes solutionsdansle casd’un mur cantilever

On se référe aux travaux de Horvath (1991). L'auteur a réalisé une simulation numérique
utilisant la méthode des éléments finis pour étudier la performance d’un mur de soutenement
en comparant quatre variantes pour la forme de la semelle. Le logiciel utilisé était SSTIPNH,
laversion pour PC de SSTIPN (VPISU, 1979).

— =5/ =] —]

Figure V-8 Comparaison de différentstypes de semelle (Horvath, 1991)

La hauteur du mur au-dessus de la semelle est de 20' (6,10 m), la largeur de la semelle vaut
12’ (3,65 m) et le nu du mur est situé a4’ (1,22 m) de I’avant de la semelle. L’ épaisseur du
mur, de la semelle et de la béche vaut 2° (61 cm). Dans le cas de la semelle inclinée,
I"inclinaison vaut 9,5°. La simulation montre que les mouvements de tranglation et de rotation
sont peu différents selon le type de semelle étudié, ceci pour un chargement allant jusgu’'ala
pression des terres au repos.

Pour des chargements encore plus importants (2 a 2,5 fois), la différence de comportement
devient plus sensible entre les différentes configurations. Le meilleur résultat est obtenu par la
semelle inclinée (cas 4) et ensuite par la semelle avec la béche au talon (cas 3). Vient apres la
semelle avec la béche sous la partie verticale du mur (cas 2), puis la semelle plane (non
représentée sur lafigure) et enfin la semelle avec laclé au pied du mur (cas 1).

L’ auteur explique ses résultats par le fait que les reglements sous-estiment le frottement ala

base du mur, alors que ses simulations numériques ont éé réalisées avec un angle de
frottement réaliste (8=24°) ce qui correspond a un coefficient de frottement de 0,45.
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IV.4 Augmentation delarugosité de la semelle

IV.4.1 Position du document allemand EAU (1990)

Cette possibilité est envisagée par le document allemand EAU (1990).

Il indique, au sujet des ouvrages en caisson, que le danger de glissement peut étre réduit a un
colt raisonnable en utilisant une surface inférieure en dents de scie ou rendue rugueuse. |l faut
alors adapter |e degré de rugosité a lataille moyenne des grains du matériau de fondation.

Alors, si la surface inférieure du béton est rendue rugueuse de cette maniére, on peut supposer
que |’angle de frottement entre le béton et le sol de fondation est égal a |’ angle de frottement
¢ du matériau, au lieu des 2/3 de ¢.

Interface de rugosité adaptée au

Interface lisse matériau de fondation

Valeur del’angle de . .
frottement béton/sol 23¢ (*) ¢ (*)

(*) I'angle interne ¢ est I'angle de frottement interne du sol en état de glissement, qui est I'angle de
frottement résiduel dans une expérience de cisaillement direct (figureI11.3).

Tableau V-2 Prise en compte d’unerugosité adoptée par I'EAU (1990)

On rappelle le choix de Ko = 1 —sin ¢ pour la poussée des terres.

IV.4.2 Etat del’art japonais

D’aprés le rapport éabli par I'’AIPCN (PIANC, 1995), les Japonais utilisent plusieurs
techniques pour augmenter le coefficient de frottement : des ondulations (corrugations) ou
des plots (dowels).

Dans le cas des ondulations, il est recommandé que la profondeur des ondulations soit de
I’ordre de 2 fois lataille des cailloux présents ala surface du massif de soubassement.

IV.4.3 Exempledu prolongement delajetée ouest du port de Dieppe

Pour le prolongement de la jetée ouest du port de Dieppe, il a été effectué des essais de
friction avec des blocs dont |a surface inférieure était lisse ou ondulée (voir lafigure ci-apres).
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>

17cm

Figure V-9 Ondulations de la semelle des caissons
pour le prolongement dela jetée ouest du port de Dieppe

Des essais ont eu lieu a Calais (LRPC, 1990 a). Le bloc de béton utilisé possédait sur I’ une de
ses faces les ondul ations figurant sur la figure précédente (I’ autre face étant lisse) ; il avait une
longueur de 2,51 m, une largeur de 0,915 m et une hauteur de 0,58 m. Il était posé sur une
plate-forme en graves de mer 20/80 mm. Le déplacement du bloc a lieu parallélement a sa
longueur.

D’autres essais ont été réalisés au Havre par le Laboratoire Régional Nord - Pas de Calais
(LRPC, 1990 b). Le bloc est identique a celui utilisé a Calais. 1l est posé sur une plate-forme
de 10 m sur 6 m et de 0,60 m d' épaisseur en cailloux concassés (grave de mer concassée)
0/80 mm.

De lalecture de ces documents, on présume que ces sont été réalisés a sec.

Contrainte normale moyenne Angle de frottement maximal (°)
(kPa)
Cailloux | Gravede |Gravede
CONCasses mer mer Béton ondulé Béton ondulé Béton lisse
Béton Béton Béton | cailloux concassés | gravedemer | grave de mer
ondulé ondulé lisse
14,21 14,21 14,21 36,3 447 38,3
35,54 35,54 28,5 38,3
56,87 56,87 54,20 30,6 343 33,1
78,84 77,99 25,1 29,9
99,53 96,63 91,2 23,4 30,9 29,0
116,60 115,00 21,4 29,3
127,30 133,60 224 28,3

Tableau 1V-3 Angle de frottement maximal pour diversesvaleursdela contrainte
nor male moyenne avec un bloc de béon ayant une base ondulée ou lisse (LRPC, 1990 a, b)
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On note ici que I’angle de frottement a une valeur plus élevée pour une faible contrainte
normale ; cet angle diminue quand la charge augmente. Pour les contraintes correspondant a
I"ELS (8 t/m?) et &I’ELU (10,5 t/m?), les valeurs de I’ angle sont respectivement environ 25°
et 23,3° pour les cailloux concassés. Cette évolution du frottement en fonction de la contrainte
normale est a I'inverse de ce qui a été relevé par Ciortan (1994) (voir le chapitre 111.3).
Globalement, les valeurs mesurées paraissent faibles pour le bloc en béton ondulé sur cailloux
CONCasses.

Si le déplacement nécessaire pour atteindre le pic peut atteindre une dizaine de centimeétres,
pour atteindre 90% du pic, il suffit d’ un déplacement de moinsde 5 cm.

La différence de frottement entre béton lisse et béton ondulée s avere faible pour les pression
normales de I’ordre des pressions pour I’ouvrage en condition de service, nettement plus
faible que lors de certaines mesures de laboratoires (voir les données recueillies par Kulhawy
et Peterson, 1979, au chapitre 111.3). On peut aussi se poser la question de |’ adaptation de ces
ondulations alataille des grains.

Notons que dans ces expériences, la profondeur des ondulations peut sembler un peu faible
par rapport a la taille des cailloux, compte tenu de ce qui est préconisé par I’ état de I’ art
japonais (voir le paragraphe précédent).

IV.5 Autres dispositions constructives proposéees

IV.5.1 Semelleataloninclinée

Elman et Terry (1988) considérent que les forces de poussee qui S exercent sur le talon de la
semelle d'un mur cantilever sont sans influence sur la résistance au renversement a cause du
faible bras de levier. Par contre, elles ont un effet sensible lors de la vérification au
glissement. Ainsi les auteurs évaluent-ils a 0,15 la fraction de I'effort horizontal due aux
forces sur le talon, compte tenu du fait que I’ épaisseur de la base est rarement inférieure a
10% de la hauteur du mur. Aussi la réduction de cet effort serait-elle tout a fait avantageuse.
A cet effet, ils proposent d'incliner le talon de la semelle, comme I’indique la figure ci-apres.

SNy

FigurelV-10 Semelle a talon incliné
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Ces auteurs calculent ensuite la valeur de € permettant d’ annuler |’ effort de poussée sur le
talon, puislaréduction de I’ effort de poussée sur le talon pour £=45°.

Angle de frottement interne du sol

Angle € qui annule la poussee

20° 70°
25° 65°
30° 60°
40° 50°
50° 40°
60° 30°

Angle de frottement interne du sol

Pourcentage de réduction de I’ effort
de poussée sur le talon (€=45°)

20° 73%
30° 94%
40° 98%

Notons que ces résultats ont été vivement contestés par Long (1990), qui propose par une
autre méthode de calcul les valeurs suivantes pour la réduction de la poussée :

Angle de frottement interne du sol

Pourcentage de réduction de I’ effort
de poussée sur le talon (€=45°)

20° 13%
30° 13%
40° 11%

Il est difficile de trancher entre ces avis, fondés sur le méme genre de méthodes de calcul
appliquées légérement différemment. On peut suggérer ou le recours a I’ expérience ou le
recours a d’ autres approches théoriques plus rigoureuses comme le calcul ala rupture ou les
élémentsfinis.
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IV.5.2 Autresmodifications du profil du mur tendant a diminuer |’ effort de poussée

Li (1990) signale diverses pratiques chinoises (avec des références en chinois) pour diminuer
I’ effort de poussée.

Il ne donne malheureusement aucune indication sur les méthodes de calcul permettant
d estimer la diminution de poussée pour ces types d’ ouvrages.

L F

FigurelV-11 Mur sur lemur (1), dallede structure (2), mur-dalle (3)

Ligne de rupture
du sol sansdalle
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IV.6 Proposition de prise en compte de jupes dans le cas de structures offshore

Dans le cas de structures gravitaires offshore, il est courant de munir de jupes la base de la
semelle. Ces jupes ont notamment pour réle de s opposer aux affouillements, de permettre
une certaine résistance a la traction et de réduire le risque de glissement (voir la figure ci-
apres). On voit qu'il peut y avoir matiére a analogie avec le sujet des ouvrages poids
portuaires. Mais leur prise en compte dans le calcul n’est pas évidente.

Vueen plan

Vueencowpe @09 S Jupe extérieure

Surface du

sol
Dy —— Jupes
intérieures

D

FigurelV-12 Exemple dejupesd’une plateforme gravitaire
(d’aprés Tani et Craig, 1995)

Des travaux ont porté sur le cas d argile normalement consolidée ou légerement surconsolidée
(Tani et Graig, 1995). Ils supposent que la résistance non drainée C, peut S écrire comme une
fonction affine de la profondeur z dansle sol :

C,=C,+kz

Avec z la profondeur depuis le niveau du sol, k un coefficient caractérisant la variation de C,
en fonction de z et Cy lavaleur de C, ala surface du sol.

Les auteurs proposent alors de remplacer dans le calcul la fondation avec la jupe par une
fondation sans jupe mais sur un sol de cohésion non drainée C,=Cy + k.Ds ou D; est la
profondeur de la jupe. La comparaison avec des essais en centrifugeuse a été effectuée et la
convergence des résultats a été jugée satisfaisante (surestimation de 6 a 17%). Mais il faut
noter que le modéle réduit n’ était soumis qu’ a un effort vertical.

Ce type de modélisation a été repris ultérieurement pour des chargements complexes (force
verticale, force horizontale et moment) par Bransby et Randolph (1998). Ces auteurs signalent
auss que la simplification proposée est d’ autant meilleure que la profondeur de la jupe D est
petite devant le diamétre D de lafondation et qu’il faut s’ en tenir aD¢/D < 0,3.
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IV.7 Conclusion sur les dispositions constructives

Nous avons vu les dispositions finalement assez variées qui ont pu étre proposees :

* inclinaison delasemelle
e ingtalation d’ une béche
e souslepied
e souslemur
e sousletalon

Ces dispositions ont pour but d’améliorer la résistance du mur au glissement.

Nous avons signal é plus rapidement certaines dispositions proposées pour diminuer |’ effort de
poussée sur le mur :

» semelleataonincliné
e mur surlemur

e dallede structure

e  mur-dalle

Il faut constater I’ absence de consensus sur |’ effet des dispositions constructives dont |’ étude
est abordée par des moyens tres variés suivant les auteurs. L’absence de résultats
expérimentaux se fait aussi durement ressentir pour trancher entre les différents points de vue.

Il faut signaler encore la comparaison des diverses solutions pour améliorer la résistance du
mur au glissement faite par Horvath (1991). Cette étude utilise un modele aux éléments finis.
Elle conclut & une certaine supériorité de la béche au talon et de la semelle inclinée (qui peut
poser le probleme d'un surcroit de matériau) : ces dispositions réduisent le mouvement de
trandation et de rotation du mur. Cette supériorité se manifesterait pour des poussées des
terres nettement supérieures ala pression au repos. L’ intérét serait donc sensible surtout lors
de circonstances exceptionnelles (liquéfaction du remblai, sollicitation sismique).

Enfin, les suggestions relatives a I’ utilisation d’ une surface inférieure du caisson en dents de
scie ou ondulée ou rendue rugueuse parait tres intéressante au vu de certaines expériences de
laboratoire, mais les seuls essais a grande échelle que nous avons pu examiner (pour le
prolongement de la jetée ouest du port de Dieppe) donnent une faible augmentation de |’ angle
de frottement de 2° seulement.

Signalons encore que le document de I’AIPCN (PIANC, 1995) fait allusion a d autres
méthodes utilisées par les ingénieurs japonais pour augmenter le frottement a la base ; outre
les ondulations déja étudiées a I’occasion du port de Dieppe, il s agit de plots (dowels), et
auss la mise en place d’un matelas de caoutchouc (rubber) ou d asphalte. Il s agit d ajouter
une adhérence plutdt que d’ augmenter le coefficient de frottement.
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V Prise en compte des sollicitations cycliques sur la résistance au
glissement

Les digues verticales sont soumises a des chargements cycliques importants dus a I’ impact
des vagues. La question de I’ effet des chargements cycliques sur les fondations superficielles
d ouvrages maritimes a suscité des travaux assez t6t, notamment pour les plates-formes
offshore gravitaires ou pour des ouvrages exceptionnels dans des conditions de fondations
délicates comme dans le cadre du projet Delta aux Pays-Bas.

Parallelement, |’ étude en laboratoire du comportement cyclique des sols s est développé et
constitue toujours un sujet de recherche actif. Plus récemment, on a vu le développement de
I’ étude du comportement cyclique de I’ interface sol/structure.

Dans ce chapitre, nous traiterons de I'influence des sollicitation cycliques subies par
I’ouvrage sur le comportement du sol de fondation. Cette influence se traduit par un
dével oppement des pressions interstitielles, qui est défavorable ala bonne tenue des ouvrages.

V.1 Expérienceshollandaises

On se référe a des travaux réalisés au laboratoire de mécanique des sols de Delft (Heins et de
Leeuw, 1977). Ces travaux expérimentaux ont été réalisés dans la perpective de construire une
digue de 5 km au total dans le cadre du projet Delta. Le sol est constitué de sable souvent
l&che (indice de densité descendant fréquemment en dessous de 50%). On craignait donc des
risques de liquéfaction.

V.1.1 Présentation del’ expérience

L’ expérience a porté sur un caisson de 15 m sur 27,7 m de base et de 10 m de haut avec une
masse de 1785 t (poids non déaugé). Le caisson a été placé dans 7 m d’'eau. Le sol était
instrumenté. La pression de contact au niveau du sol éait o environ 33 kN/m?. L’effort
horizontal était appliqué par six vérins hydrauliques a partir d’ un autre caisson de dimensions
plus importantes (15 m sur 45 m).

La force appliquée était la somme d'une partie statique, représentant la force due a une
différence de niveau d’'eau, et une partie cyclique, représentant |’ action de la houle.
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V.12 Reéaultats

V.1.21 Essaisréaliséssur sitevierge

On donne les résultats de deux tests « statiques », ou la force appliquée est constante. Le
premier effectué en tout début des essais avec I'application accidentelle d’une force de
7500 KN pendant un temps tres court (2 secondes) et le deuxiéme en fin des essais avec
application d’ une force de 9000 kN (pendant un temps del’ordrede 10 220 ).

Essai 1 Essai 2
Force appliquée 7500 kKN ??2* 9000 kN
Déplacement horizontal max 60 mm 25 mm
Déplacement horizontal 30 mm 8mm
permanent
Déplacement vertical 10 mm 1 mm
Déplacement vertical 10 mm 1 mm
permanent
Variation a0,75 m de -25, + 20 (kPa) 50, + 12 (kPa)
transitoire de profondeur
|2 pression azm - 27, + 10 (kPa)
intzrtielle a4m =22, + 7 (kPg)

al8m -4, + 1 (kPa) - 5, +1 (kPa)

* |ncertitude sur la mesure a cause de latrés grande vitesse d' application de laforce

Tableau V-1 Résultats d’ essais (Heins et de L eeuw, 1977)

On note que le rapport force horizontale sur force verticale vaut 0,48 dans I’essai 1 et 0,58
dans I’essai 2 soit un angle de la résultante de 25,8° dans le premier cas et de 30° dans le
second cas.

La différence de comportement entre les deux essais (les déplacements sont nettement plus
faibles dans le deuxiéme essai) est attribuée principalement ala densification du sol. Pour ce
qui est de la différence de comportement entre les pressions interstitielles, elle peut étre
attribuée alaforce appliguée plus grande dans le deuxiéme ainsi qu’ au tassement.

D’autre part, entre les deux essais que nous venons de présenter, il a été procédé a un
programme d’ essais cycliques avec des forces appliquées variant de :

Etape 0 450 kN a - 50 kN

Etape 1 900 kN a - 100 kN
Etape 2 1800 kN a - 200 kN
Etape 3 2700 kN a - 300 kN
Etape 4 3600 kN a - 400 kN
Etape 5 4500 kN a - 500 kN
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V.1.2.2 Essaisréaliséssur site densifié

Une autre série d’ essais a été effectuée avec |es mémes équipements sur un site ou le sable a
été préalablement densifié jusgu’ a une densité de 0,7 et le caisson lui-méme était posé sur une
couche d’ appui de 1,20 m.

A lafin des essais, on a cherché la force nécessaire pour déplacer le caisson. Le chargement
cycligue entre 4000 et 9000 kN (fréguence 1/3 Hz) (la courbe représentant la variation de la
force alI’alure d’'une sinusoide qui serait constituée d’ une suite de segments de droite) était
insuffisant pour entrainer le déplacement du caisson.

On est ensuite passe a un chargement variant entre 6000 et 9000 kN (fréquence 1/3 Hz). Au
bout de 40 cycles, le caisson a commencé a bouger. Le déplacement était de 6,6 mm par
cycle. Aprés 12 cycles supplémentaires la variation de pression interstitielle sous le caisson a
chuté a 10% de savaleur initiale et e déplacement a atteint 15,5 mm par cycle.

L es auteurs ne proposent malheureusement pas d’ explication de cette chute de la variation de
pression interstitielle.

De I’observation de I’évolution des pressions en fonction de la profondeur, les auteurs
déduisent que le mouvement est concentré dans une couche superficielle,

Ces essais mettent en évidence |’ effet des conditions de drainage et du mode d’ application de
laforce (part statique, partie cyclique).
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V.2 Données expérimentales au laboratoire sur le comportement cyclique des
interfaces

Des études sur le comportement cyclique de I’ interface sol-structure ont été menées grace a.:

* Laboite de cisaillement direct (Desai et a., 1985), (Sharour et al., 1992), (Rezaie, 1994),
(Sharour et Rezaie, 1997)

e L’appareil de cisaillement smple (Uesugi et al., 1989)
e L’appareil de cisaillement tridimensionnel (Fakharian et Evgin, 1993, 1997)
e L’appareil de cisaillement ssimple annulaire (Lerat, 1996)

Selon les résultats de Uesugi et de ses collaborateurs (Uesugi et al., 1989), (Uesugi et Kishida,
1991), le cisaillement maximal en cyclique est voisin du cisaillement obtenu en chargement
monotone, pour le méme déplacement au niveau de I’interface (2A pour le déplacement dans
le cas du chargement monotone s le déplacement cyclique oscille entre —A et A). Les
expériences de ces auteurs ont été conduites avec des déplacements importants supérieurs au
déplacement qui permet d’ atteindre la résistance maximale (résistance de pic).

Les travaux récents de Fakharian et Evgin (1997) montrent, eux, que s le déplacement
cycligue est trop petit pour atteindre le pic, on obtient au bout d’un certain nombre (par
exemple 12) de cycles le pic, puis le comportement devient radoucissant, c’est a dire que la
résistance diminue (il s agit de cycles de déplacements d’ amplitude constante).

T (kPa) Pic (cycle 12)

100 /
. Effort résiduel

- | ’” AR

-100

2000 4000 6000 8000 10000

t(

Figure V-1 Exemple de comportement cyclique radoucissant (Fakharian et Evgin, 1997)

Si la résistance continue a augmenter avec le nombre de cycles, on parle au contraire de
comportement durcissant. Le tableau ci-apres résume le caractere durcissant ou radouci ssant
constaté lors de diverses expériences.
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Référence | Typed’appareil Typede Matériau Interface Caractére
condition radoucissant ou non
Desai et al., | Proche delaboite de | Effort normal Sable lache béton Nettement durcissant
1985 cisaillement direct constant 1d=15%
modifiée Sable dense béton Faiblement durcissant
1d=80%
Sharour et boite de cisaillement | Effort normal Sable lache Acier rugueux Comportement
al., 1992 direct modifiée constant durcissant
Sable dense Acier rugueux Radoucissant
Fakharian et | Appareil de Effort normal Sable dense Acier rugueux Faiblement durcissant
Evgin, 1993 | cisaillement constant Sable lache Acier rugueux Durcissant
tridimensionnel pour
lesinterfaces
Uesugi et al., | Appareil de Effort normal Sable de Seto Acier rugosité Durcissant
1989 cisaillement smple | constant Id de 87% a 97% | normalisée
<0,03
Acier rugosité Radouci ssant
normalisée'®
>0,04
Shahrour et | Boite de cisaillement | Effort normal Sable dense Acier rugueux Radoucissant
Rezaie, 1997 | direct modifiée constant 1d=90%
Sable lache Acier rugueux Durcissant
1d=15%
Sable dense Acier lisse Radoucissant
1d=90%
Sable lache Acier lisse Durcissant
1d=15%
Déplacement Sable dense Acier rugueux et | Tres forte diminution
normal nul 1d=90% acier lisse del’effort de
cisalllement
Sable lache Acier rugueux et | Trésforte chute de
1d=15% acier lisse I effort de
cisaillement, avec une
vitesse accrue pendant
les premiers cycles
Fakharian et | Appareil de Effort normal Sable dense Acier rugosité Durcissant puis
Evgin, 1997 | cisaillement congtant 1d=88% normalisée radouci ssant
tridimensionnel pour | Condition a la 0,041 Nettement
lesinterfaces limite a raideur radoucissant, avec une
constante vitesse élevée dans les
premiers cycles
Lerat, 1996 |Appareil de Déplacement Sable dense Acier lisse Comportement
cisaillement simple | normal nul 1d=88% radouci ssant
annulaire Sable lache Acier lisse Comportement
1d=20% radoucissant plus
marqué
«Gravier » 14-| Acier trés Comportement
10 1d=67% rugueux radouci ssant

Tableau V-2 Caractere radoucissant ou non sous sollicitation cyclique selon divers essais

Pour analyser ces divers résultats, il faut faire une premiere distinction entre les conditions
meécaniques de réalisation de ces essais.

'8 |a rugosité est définie comme la moyenne de |’ écart maximal de hauteur de la surface considérée, mesuré sur
une longueur de jauge (qui peut étre prise égale au D). Cette rugosité est ensuite normalisée en divisant par le
Dso du matériau granulaire.
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o o
\ &

Figure V-2 Réalisation d’essais de cisaillement : A : effort normal imposeg,
B : raideur constante, C : déplacement vertical nul

On voit que les conditions aux limites a déplacement vertical nul ou méme araideur constante
conduisent a un comportement radouci ssant.

Pour les conditions aux limites avec effort normal imposé, ce qui correspond beaucoup plus
aux conditions de fonctionnement des ouvrages-poids, la situation est plus complexe. Il
apparait toutefois que les sables denses (I supérieur a 80~85%) ont un comportement
radoucissant ou faiblement durcissant alors que les sables laches (ici 14 compris entre 15 et
20%) sont nettement durcissants.

Ces gquestions sont arelier avec les aspects de vieillissement traités au chapitre V1.

Rappelons aussi que la plupart des essais analysés ici sont des essais acier/sol et non
béton/sol.

On note également que la tendance au comportement durcissant dans le cas d un sol |ache et
d un comportement plutdt radoucissant dans le cas d'un sol dense observé en laboratoire est
compatible avec les observations a grande échelle par |e Laboratoire de mécanique des sols de
Ddlft ; notamment, la différence de frottement entre |’essai initial et I’essai fina sur le site
vierge montre un comportement nettement durcissant.
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V.3 Risquedeliguéfaction et de glissement pour les plates-formes gravitaires

Le Tirant (1979) évoque le risque de liquéfaction du sol pendant les tempétes pour des
ouvrages offshore de type gravitaire. Dans les sables, I’augmentation de la pression
interstitielle en absence de drainage a pour conséquence une diminution de la pression
effective. A lalimite, le sable finit par se comporter comme un liquide et perd sa résistance au
cisaillement (phénomene de liquéfaction).

Il est intéressant de noter que lors de I’augmentation de la pression interstitielle, la rupture de
la fondation par glissement peut intervenir par glissement bien avant que le sable ne se
liquéfie.

e L’auteur donne un exemple de calcul numérique pour une plate-forme exercant sur son
radier de 93 m de diamétre, une force verticale minimale de 150 000 t, une force
horizontale due aux vagues de tempéte de 50 000 t, avec un facteur d augmentation de
1,3, un angle de frottement interne de 35° et un angle de frottement entre sable et radier de
30°. Dans le cas ou la pression interstitielle se dissipe, le facteur de sécurité au glissement
est de 1,34.

» Dans le cas ou la pression interstitielle augmente pendant une tempéte de 6 heures avec
une vague maximale de 25 m d’amplitude, e calcul donne une surpression interstitielle de
Umax = 0,3 2 0,4 0y. La pression effective vaut alors 6’y = 6y — Umnax = 0,6~0,7 oy . Le
facteur de sécurité tombe & 0,90.

Ce calcul est fondé sur une évauation de I’augmentation de la pression interstitielle sous la

fondation qui est supposée dépendre linéairement du nombre de cycles pendant la tempéte.
Cette dépendance résulte d’ essais sur des sables denses non drainés (1d=90%).
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V.4 Travaux réalises sur les digues verticales dans le cadre du projet
MAST |111/PROVERBS

Des recherches ont été effectuées par |’ Institut Norvegien de Géotechnique dans le cadre du
projet européen MAST Ill. Les résultats de ces travaux sont tres largement utilisés dans le
rapport final de MAST 1II/PROVERBS Volume Il B (Geotechnical aspects). Un chapitre
particulier y est consacré aux problémes liés aux chargements cycliques. Ce chapitre est
intitulé « degradation and residual pore pressure » (Kvalstad et de Groot, 1999).

Dans ce chapitre, les auteurs rappellent la problématique et fournissent divers ééments
pratiques.

V.41 Déermination deschargesdetempéte

Cest la premiére étape. Les histoires de tempétes a prendre en compte dépendent des
conditions météorologiques locales. Un profil de tempéte sur 42 heures est recommandé par le
Norwegian petroleum directorate (1987) et est rappelé dans (Kvalstad et De Groot, 1999). Ce
profil donne I'évolution au cours du temps de la hauteur significative sur la hauteur
significative maximale.

On rappelle que la hauteur significative notée en général Hyz est la hauteur moyenne du tiers
des vagues ayant la plus grande hauteur (par exemple, voir Goda, 2000). C'est donc un
parametre statistique caractérisant un état de mer. La hauteur significative maximale est ici la
hauteur significative maximale atteinte au cours d’' une tempéte.

Il faut relier aussi la période moyenne de la houle et la hauteur significative a un instant
donné. Puis, il faut donner pour la durée de la tempéte le nombre de vagues pour chaque
hauteur en prenant en compte la période.

Enfin, I’ effet de chaque hauteur de vague est obtenu en utilisant la méthode de Goda (1985).
Cette méthode permet de déterminer la répartition des pressions horizontales engendrées par
un type de vagues sur une paroi en fonction de la cote. Le cas des vagues déferlantes doit étre
traité séparément ; la prise en compte du déferlement par d’ autres méthodes peut aboutir a une
force supérieure a celle que donne la méthode de Goda.

V.4.2 Déermination du comportement dynamique de la structure

Les solutions élastiques (avec une modélisation éastique du sol) sont calculées avec des
raideurs, des masses et des paramétres d’ amortissement. Une approche avec des ressorts a
raideur non linéaire est aussi possible. On utilise un modéle des « auges » (trough model),
dans lesquelles les propriétés du sol sont homogenes. On peut ainsi déduire I’ évolution de la
raideur des ressorts en fonction des parametres géométriques et du rapport de chargement
Fo/Frut. Frut €st la valeur ultime de la force horizontale F, qui conduit a la ruine de la
structure.
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Pour les argiles, la méthode de I’ accumulation des déformations permet de calculer I’ effet du
chargement cyclique sur laraideur.

Pour les sables, la méthode de I’accumulation de la pression interstitielle permet de calculer
I’élévation de cette pression interstitielle pendant le chargement cyclique. 1l faut mener
simultanément une analyse de la dissipation de cette surpression. La complexité du probleme
empéche une normalisation compléte des méthodes de conception.

Ces méthodes permettent de déterminer I’ évolution des raideurs du sol et donc |’ évolution du
comportement dynamique de la structure.

V.43 Méthodesde calcul dela pression interstitielle résiduelle et de la dégradation de
la résistance

L’ éévation de la pression interstitielle va diminuer |a force de contact effective al’interface
et donc réduire la force horizontale que peut supporter cette interface. C'est pourquoi il
convient d examiner la possibilité de dével oppement des surpressions interstitielles au niveau
du soubassement.

V.4.3.1 Apparition delasurpression interstitielle

La tendance au développement de surpression interstitielle et la vitesse de dissipation de la
pression interstitielle va dépendre des caractéristiques des sables :

e répartition granulométrique,

e formedesgrains,

* indice dedensité,

o perméabilité,

e compressibilité,

» conditions de drainage aux limites.

Le développement des pressions interstitielles dépend aussi de I’importance de la vague de
projet et de latempéte de projet.

Les sables peuvent étre partiellement drainés durant un simple cycle de chargement.
L'importance du drainage durant un cycle peut étre estimée par les diagrammes (voir le
paragraphe suivant). Si le sable a un comportement dilatant et si I’on considere |’ effet
favorable de la surpression interstitielle négative, l'effet du drainage doit étre évalué
soigneusement et en aucun cas surestimé.
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V.4.3.2 Méthode proposee pour la phase de faisabilité

Les auteurs suggerent I’ emploi d une série de diagrammes donnant la surpression interstitielle
pour une tempéte type.

Ces diagrammes ont été établis pour :

» deux typesde sol : un sable fin moyennement dense et un sable limoneux tres dense ;

» des rapports effort de cisaillement (variable) sur contrainte verticale (préalable a
I” application des cycles de contraintes de cisaillement) variés (de 0,09 a 0,16 dans le cas
du sable moyennement dense et de 0,20 a 0,50 dans le cas du sable limoneux trés dense).

V.4.3.3 Méthodes proposees pour la phase de conception préliminaire

Une premiére méthode considéere le matériau sableux comme non drainé. On détermine
I”accumulation de pressions interstitielles en utilisant un historique de tempéte (succession
des vagues) juste avant la vague maximale.

On calcule ensuite les contraintes effectives juste avant cette vague maximale en soustrayant
les surpressions accumulées et les surpressions instantanées aux valeurs des contraintes
effectives avant la tempéte qui sont dues au poids du sol et des caissons. On vérifie enfin que
la vague maximale peut étre supportee.

L a deuxieme méthode prend en compte le drainage. On évalue le temps caractéristique Tc de
drainage en utilisant la distance caractéristique de drainage. On prend alors en compte un
nombre de vagues pertinent N=Tc/T, avec T la période des vagues.

On procede ensuite de maniére itérative avec des ssuccessifs de valeurs de parameétres de
déformation moyenne et cyclique suivant une méthode proposée par Andersen et Lauritzsen
(1988). Cette méthode assez complexe devrait pouvoir étre simplifiée si I’on se limite a
I’ étude de la condition de glissement.
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V.5 Conclusion sur les sollicitations cycliques

Dans ce chapitre, nous avons traité des sollicitations cycliques de la semelle de fondation
engendrées par les efforts cycliques transmis par I’ ouvrage.

[l convient de distinguer les comportements drainé et non drainé du sol.

Dans le cas du comportement draing, la condition de glissement va étre affectée par les
sollicitations cycliques. Les expériences de laboratoire avec un effort normal (vertical pour les
ouvrages poids) constant montrent que |'interface avec les matériaux |aches présente un
caractére durcissant alors qu'avec les matériaux denses, I'interface peut présenter un
comportement radoucissant. Dans un tel cas, il y aurait sans doute lieu de tenir compte de la
résistance résiduelle au cisaillement (et non plus la résistance au pic) dans la vérification au
glissement.

Dans le cas d'un matériau non drainé ou partiellement draingé, il faut déterminer le
développement des pressions interstitielles au fur et a mesure du chargement cyclique
(tempéte). Le probléme est plus critique pour de trés grands ouvrages comme les plates-
formes gravitaires que pour les digues, car le temps de drainage varie comme le carré du
chemin de drainage. De méme, le drainage est moins favorable pour un ouvrage reposant
directement sur le fond par rapport a un ouvrage reposant sur un soubassement. Les méthodes
proposees par Le Tirant (1979) et par Kvalstad et de Groot (1999) peuvent alors étre utilisées.
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VI I nfluence du viealllissement
VI.1 Introduction

Les effets du vieillissement ne sont en général pas pris en compte dans la conception des
ouvrages, avec |’ exception notable de I’ effet de la corrosion et du drainage. Précédemment, il
a été evoqué également I’ effet de sollicitations cycliques (voir le chapitre V).

Dans ce chapitre, nous allons d’abord nous intéresser a des résultats expérimentaux portant
sur |'effet du vieillissement « pur », excluant notamment les sollicitations cycliques ou la
dissipation de surpressions.

Rappelons tout d’abord qu’il existe des travaux portant sur le vieillissement des matériaux et
non sur les interfaces. On peut citer Mitchell et Solymar (1984) et Schmertmann (1991). Ces
travaux portent notamment sur le sable. Les mécanismes envisagés pour expliquer I’ évolution
importante des caractéristiques mécaniques sont variés: dissolution et précipitation de silice
ou d’'un autre matériau (Mitchell et Solymar), accroissement de I’ angle de frottement interne
par des phénoménes mécaniques (Schmertmann).

Nous nous limiterons par la suite aux études portant spécifiquement sur les propriétés
d’interface. Les études existantes relatives a I effet du vieillissement sur le frottement pour
des matériaux de génie civil ont plutot éé effectuées sur des pieux. Il existe aussi un autre
domaine de recherche intéresse par ce genre de phénomenes: la géophysique. Puis, nous
citerons des travaux récents mettant en jeu des phénomenes d'interface sous de faibles
contraintes normales.

Ensuite, nous examinerons certaines données sur le vieillissement en provenance du domaine
des digues verticales. Dans ces données, on ne peut évidemment pas distinguer la part du
vieillissement di au seul effet du temps et celui di aux sollicitations cycliques, entrainant
notamment une densification du soubassement.
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VI.2 Données sur les pieux

VI.2.1 Lesmesuressur pieux effectuéesa Dunkerque

On seréfere a Chow et al. (1997).

En décembre 1988, 4 pieux en acier ont été installés sur le site expérimental. Ils ont 0,384 m
de diamétre et des longueurs comprises entre 11 m et 22 m. Le sol est constitué de sable dense
a trés dense avec une couche organique (d épaisseur non précisée) autour de 8 m de
profondeur. La nappe est a4 m environ.

Le frottement latéral a éé mesuré a 5 ans d’intervalle, en 1989 et 1994. Ces relevés ont
montré un accroissement de la résistance de pic du frottement latéral de 85%.

V1.2.2 Comparaison avec d’autrescas

Les mémes auteurs ont effectué une étude bibliographique d’ autres essais. Dans I’ ensemble
des cas (au nombre de 10), on constate une augmentation de la capacité portante du pieu, et
guand les données sont disponibles, une augmentation de lavaleur du frottement latéral.

L’évolution de la résistance est proportionnelle au logarithme du temps, avec une
augmentation médiane de 50% pour un temps écoulé multiplié par 10, les valeurs se
retrouvant encadrées par une augmentation de 25% et une augmentation de 75% pour un
temps multiplié par 10. Les données peuvent porter selon les cas sur le frottement latéral ou la
capacité portante du pieu.

Les augmentations sont constatées pour des pieux en acier, en béton, en bois, pour des sables
saturés, non saturés ou sans carbonates.

VI1.2.3 Interprétation
L’interprétation s avere difficile. Trois hypotheses sont envisagées :

» évolution chimique de !’ interface ;

e changement dans les propriétés du sable qui pourrait conduire a une augmentation de la
raideur, une augmentation de |la dilatance et une plus grande résistance ;
» changement along terme dans les contraintes du sable autour de lapile.

Les auteurs retiennent préférentiellement la troisieme explication. Le fluage diminuerait les
effets d’ arche créés lors du battage autour du pieu, augmentant ainsi la contrainte effective.

Notons que si la troisiéme explication est la bonne, elle ne peut pas s appliquer ala condition
de glissement des ouvrages poids.
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VI.3 Données en provenance du domaine de la géophysique

Les géophysiciens sont intéressés par |'effet du vieillissement des contacts sur le frottement
car celaleur est nécessaire pour modéliser le comportement de failles lors de séismes.

La littérature sur le sujet est assez vaste. On peut citer les travaux fondateurs de Dieterich
(1972). 1l met en évidence pour des pressions normales de 20 a 850 bar (soit 2 a 85 MPa), un
accroissement de 6 a 10% du frottement quand |e temps de contact stationnaire passe de 15 sa
10° s (soit 28 heures) pour des frottements roche/roche.

Des travaux plus récents (Marone, 1998) portant sur le frottement d’un matériau de gouge
(matériau granulaire remplissant les failles) situé entre deux surfaces de roche ont conduit a
des variations de 0,8 % pour un rapport 10 du temps de repos. La pression normale était de
25 MPa.

On voit que ces données sont obtenues pour des pressions beaucoup plus importantes (de
I’ ordre de 100 fois plus) que celles mises en jeu alabase d’ un mur de souténement. Les temps
maximums de repos lors des expériences sont aussi nettement plus petits que pour les pieux
(10* & 10° secondes comparées &5 ans, soit 1,5 10° s) environ. Enfin, I’ effet du temps de repos
entre deux essais de déplacement est nettement plus petit que ce qui a été observé pour les
pieux.

107



Conditions de glissement sous les ouvrages poids : étude bibliographique

VI.4 Autres données de laboratoire obtenues par glissement d’ une plaque

Ce sont des expériences menées avec des pressions faibles, trés inférieures aux pressions
utilisées pour les expériences orientées vers la géophysique. Toutefois, elles mettent aussi en
évidence un accroissement logarithmique de la force de frottement maximale.

Une présentation récente est due a Géminard et a. (2001).

1.5

F a(0)
Foud D) 12

1.0 L Lol L Ll I Lol I I

T (s

Figure VI-1 Accroissement relatif dela force maximale de frottement ;
carrés: expériences avec matériau immer gé sans effort de cisaillement,
cerclespleins: expériences avec matériau immerge et avec effort de cisaillement,
cerclescreux : expériences avec du matériau sec (Géminard et al., 2001)

Ce durcissement du matériau sous contrainte verticale faible est attribué aux réarrangements
de|’empilement granulaire et du réseau de forces.

On voit toutefois qu’il sagit de conditions expérimentales tres différentes des digues pour
lesquellesil n'y pas de force horizontale imposée constante. En revanche, de tels mécanismes
peuvent concerner les quais-poids qui sont soumis a la pression des terres, en plus des charges
horizontales variables.

Il est important de noter que I’ effet de durcissement se produit pour un matériau sec comme
pour un matériau immergé. Le cas des matériaux « non saturés » donne lieu lui auss a un
effet de durcissement avec le temps mais lié a d autres phénomeénes (formation de ponts de
liquide entre les aspérités). On peut consulter par exemple Persson (2000).
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VI.5 Donnéesfourniespar Nagai et Kurata (1974)

Ces auteurs donnent des valeurs du coefficient de frottement «critique », quand le mur
vertical est sur le point de glisser, qui dépendent du temps écoulé depuis la fin de la
construction. Ces données concernent des constructions de type «mixte»: une partie

verticale sur un soubassement type talus.

Valeur du coefficient de

enrochements de couverture* ne sont pas disloqués

frottement
Valeur pour la conception (valeur admise depuis 0.60
longtemps au Japon) ’
Valeur pour uneduréede 1 a2 ansapresla
construction, si les blocs de béton ou les 0,65a0,70
enrochements de couverture* sont disloqués
Vaeur pour une durée de plusde 2 ans apres|a
construction, si les blocs de béton ou les 0,70a0,75
enrochements de couverture* sont disloquées
Valeur pour une durée de plus de 2 ans apres la
construction, si les blocs de béton ou les 0,80a0,90

*Ces bloc protégent le massif de soubassement de |’ action de la houle

Tableau VI-1 Influence del’age et del’ éat des blocs de couverture sur le coefficient de

frottement d’aprés Nagai et Kurata (1974)

On constate que ces estimations du coefficient de frottement aprés 2 ans vont nettement au-
dela des recommandations habituelles ainsi que des résultats de mesures que nous avons pu
présenter. Les auteurs indiquent que ces valeurs sont déduites de diverses expériences, sans

guere plus de précision.
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V1.6 Point de vue de Tanimoto et al. (1992)

Le point de vue de ces auteurs est un peu différent. Ils estiment que les expériences en
laboratoire donnent un coefficient de frottement de 0,55 dans le cas ou e soubassement n’ est
pas tassé. Ceci est compatible avec I’ expérience sur le terrain d’un caisson cylindrique avec
une paroi double au port de Sakai.

Ce caisson a glissé seulement trois mois apres son installation lors d’ une tempéte, sans que
des tempétes moins fortes aient permis auparavant |e tassement du soubassement.

Vaeur du coefficient de frottement

Avant tassement du soubassement moins de 0,60 (en labo : 0,55)

Apres tassement du soubassement 0,60 (valeur ordinaire au Japon)

Tableau VI-2 I nfluence du tassement du soubassement
sur le coefficient de frottement d’apres Tanimoto et al. (1992)

V1.7 Conclusion sur levieillissement

L’ensemble des expériences menées dans des domaines tres variés tend a montrer que le
coefficient de frottement avec un matériau granulaire augmente avec le temps. C'est aussi ce
qui apparaissait dans les expériences de Ciortan (1994).

Dans le cas de la condition de glissement des ouvrages poids maritimes, cette augmentation
semble devoir étre imputée a la compaction du matériau granulaire sous |'effet de
sollicitations cycliques (forces horizontales alternées). Il faut donc que I’ ouvrage ait déja subi
des conditions de sollicitations relativement élevées afin de pouvoir résister a sa premiere
tempéte.

Les éléments recuelllis paraissent insuffisants pour proposer de prendre en compte cet effet
favorable lors de la conception des ouvrages. Notons cependant que d aprés Tanimoto et al.
(1992), c'est ce qui se fait dga au Japon de maniere implicite, au prix dun risque de
dommage en cas de tempéte de projet survenant rapidement aprés la construction.

L’examen des données expérimentales montre de plus, gu'en dehors des sollicitations
cycliques, il existe des phénoménes conduisant a un renforcement des propretés mécaniques
des sables. La question de I’ extrapolation de ces résultats a des matériaux granulaires de la
taille de ceux utilisés dans les soubassements des digues verticales reste a étudier.
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VIl Priseen compte des effets hydrauliques
VII.1 Généralités sur leseffets hydrauliques

Les ouvrages maritimes sont soumis a la fois aux effets de |’ eau libre (houle, courant, ...) et
del’eau dansles sols (remblais, soubassement, sol de fondation, etc.).

Nous allons examiner comment la prise en compte des effets hydrauliques influe sur la
condition de glissement par le développement de surpressions interstitielles sous la base de la
semelle et nous évoquerons la prise en compte de I’ écoulement dans le calcul de la poussée et
de labutée dansle cas des quais.

Le développement des surpressions interstitielles dues aux sollicitations cycliques subies par
I’ ouvrage et transmises par celui-ci au sol de fondation a été traité au chapitre V.

VI1.2 Effetshydrauliquesa prendre en compte pour la condition de glissement

Nous ne considérerons que les effets agissant localement sur la condition de glissement : effet
de surpressions sous |’ ouvrage, effet sur le comportement du sol en contact immédiat avec la
base de la structure.

On distingue les pressions statiques (sans écoulement) des pressions avec écoulement. Dansle
premier cas, le calcul ne pose pas de probleme: la pression sous la semelle est égale a la
pression hydrostatique. Les pressions des terres en poussée et en butée des terres sont
calculées en utilisant le poids dgaugé y (égal au poids saturé y moins le poids de I’ eau vi).
Le second casfait I’ objet de ce chapitre.

VI1.3 Rappel des méthodes de calcul des écoulements permanents

Dans le cas des écoulements permanents, on suppose que la loi de Darcy s applique.
Rappel ons-la ci-dessous :

v = -k.gradh

ou v est lavitesse defiltration (en m/s) ou vitesse apparente de |’ eau par rapport aux grains, k

est le coefficient de perméabilité (en m/s) et gradh est le gradient de la charge hydraulique h.
On néglige le terme contenant le carré de la vitesse dans h (cette approximation est valable
pour les sols fins et les sols sableux). On retient finalement |’ expression suivante pour h (qui a
la dimension d’ une distance) :

u
h=—+2z

Y

avec Yy, le poids volumique de I'eau, u la pression de I'eau et z la coordonnée verticale
comptée positivement vers le haut.
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On peut aors utiliser diverses méthodes pour calculer les écoulements et les pressions
interstitielles:

* leréseau d' écoulement ;

* lalignededrainage;

* |'analyse par laméthode des fragments ;

* laméthode des potentiels complexes;

* |'utilisation de modéles;

* [|'analyse del’ écoulement par élémentsfinis.

Nous nous contentons ici de rappeler brievement le principe de ces différentes méthodes, en
renvoyant aux références pour les détails de leur mise en cauvre.

Dans le cas des fondations rocheuses, |’ écoulement se fait par des joints et des fissures et on
ne peut pas supposer I’ isotropie comme on le fait pour les sols.

VI11.3.1 Méthode du réseau d’ écoulement

Cette méthode est fondée sur la construction graphique du réseau des lignes de courant et des
équipotentielles. On peut trouver un exposé de cette méthode par exemple dans I’ ouvrage de
Cedergren (1977). Dans ce réseau, les lignes de courant doivent étre perpendiculaires aux
équipotentielles et former des sortes de carrés a bords curvilignes. |l faut également respecter
les conditions aux limites, des conditions en cas de variation de la perméabilité, etc. Le
principe de la méthode repose sur le fait que la perte de charge entre deux équipotentielles est
constante et que le flux entre deux lignes de courant adjacentes est constant.

|I|H
A
=
o

o

Ligne de courant —

Ligne équipotentielle
n°N-=»_—j

Figure VII-1 Exemple deréseau d’écoulement
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Numeérotons les équipotentielles de 0 a N a partir de celle dont la charge hydraulique est la
plus éevée que l’ on pose égale a zéro. Lacharge h' de I’ équipotentielle derang N’ est :

ou h est la dénivelée de I’ eau. Par exemple, sur le dessin, la charge de I’ équipotentielle n° 0
est 0 m et celle de I’équipotentielle n° N vaut — h (en m). L’écoulement se produit des
équipotentielles les plus élevées aux équipotentielles les plus faibles.

VI1.3.2 Méthode delaligne dedrainage

On suppose que la perte de charge est constante le long d’ une ligne de drainage.

M

K]
||”q
nlk]

Ligne de drainage
Ligne de drainage
Ligne de drainage

ls b\

Figure VI1I-2 Différents casd’ application de la méthode delaligne de drainage

Le cas A d'un écran ou d'un mur dont on néglige I’ épaisseur est donné dans des documents
britannique (BSI, 1994), américain (USACE, 1989), chinois (GEO, 1998).

Le cas B ou I’on prend en compte |’ épaisseur du mur et le cas C ou I’ on adapte la méthode a
la présence d’ une béche sont présentés dans |le document américain (USACE, 1989).

Signalons aussi que le document canadien (SCG, 1994) présente un schéma ou la résultante
de la pression sur les deux cétés d' un écran semble étre intermédiaire entre les cas ou il n'y
aurait pas d'écoulement et le cas de la perte de charge constante le long de la ligne de
drainage. Mais peut-étre est-ce simplement une erreur matérielle sur le dessin (voir la page
417 de SCG, 1994).

Pour le cas A, lavaeur de la pression interstitielle u sous la semelle du mur s écrit :
u=y __1 h
w 2 |1+|2
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VI11.3.3 Laméthode desfragments

Cette méthode est exposée notamment dans un document américain (USACE, 1993).

Elle repose sur I’ utilisation d’un certain nombre de fragments (9 types au total) pour lesquels
on a affecté le calcul analytique de I’ écoulement. On décompose le probléme réel (2 D) en
fragments appartenant a un type connu. Cette méthode suppose gqu’en certains endroits,
I’ égquipotentielle est une ligne droite verticale.

Figure VI11-3 Exemple de découpage en fragments (d’apres USACE, 1993)

On écrit ensuite la conservation du flux ; la perte de charge a travers chague segment est
donné par des formules anal ytiques en fonction du flux.

Notons gue cette méthode permet aussi d’ aborder les problémes a surface libre : il existe trois
types de fragment avec surface libre.

D’ apres le document de I'US Army Corps of Engineers (1993), cette méthode a fait |’ objet
d’une comparaison avec les résultats d’un programme par éléments fins: les flux calculés
sont dans une fourchette de 8% des valeurs obtenues par ééments finis et les pressions dans
une fourchette de 38%.

VI1.3.4 Méthodes analytiques

Outre certains problémes particuliers comme le probléme a symétrie cylindrique du puits, il
faut citer les problemes a deux dimensions qui peuvent étre abordés par les méthodes de la
variable complexe et plus spécifiquement par I’ utilisation de transformations conformes qui
permettent de s adapter ala géométrie a étudier.

Ces méthodes ne sont pratiquement plus utilisées aujourd’ hui (Magnan, 1998).
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VI1.3.5 Méthodesempiriques

Il faut citer ici deux méthodes (USACE, 1993) :

» utilisation del’analogie électrique ;
» Uutilisation de modéles en sable.

L’ utilisation de I’ analogie éectrique peut se faire sur des problemes a deux dimensions avec
du papier conducteur ; les problémes a trois dimensions nécessitent des modéles humides
utilisant un gel ou une solution conductrice dont on peut mesurer le potentiel en divers points.
Dans le cas d'un modéle sur papier conducteur, on peut tracer certaines équipotentielles (pour
le courant électrique) qui correspondent aux équipotentielles du probléme d’ écoulement.

\1

|||q

Vu Vo

—Z

\AM

Figure VII-4 Utilisation del’analogie électrique pour I’ écoulement sous un écran

VI11.3.6 Méthodes numériques

Il s agit des méthodes classiques des différences finies et surtout des éléments finis.

« Les éléments finis fournissent un outil pour résoudre des problémes d’ écoulement avec ou
sans surface libre mettant en jeu des perméabilités isotropes ou anisotropes. Il est
particulierement utile pour évaluer I’ effet de drains et analyser des murs avec une géométrie
compliquée de lafondation et du remblai. » (USACE, 1993).

Ces méthodes tres puissantes nécessitent comme toujours des précautions d emploi : la
modélisation du probleme, le choix des parametres d'entrée, la validation nécessaire du
programme informatique, |I’examen critique des résultats obtenus. On peut citer a titre
d’ exemple le programme CESAR du LCPC qui, parmi de nombreuses fonctions, permet ce
type de calcul (module NSAT).
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VI1.4 Régimelaminaire et régime turbulent

La loi de Darcy fonde la théorie habituelle des écoulements dans les sols. Les diverses
méthodes rappel ées dans | e paragraphe V11.3 sont basées sur cette loi.

Elle cesse d' étre valable pour des flux importants. Dans ce cas, il se produit une diminution de
la perméabilité dans les zones ou le flux est important et donc une augmentation du gradient
hydraulique dans ces zones.

On a propose la formulation suivante pour |le nombre de Reynolds dans un milieu granulaire :

Avec : D le diameétre moyen des particules de sol, v la vitesse d’ écoulement, p la densité du
fluide et 1 le coefficient de viscosité dynamique du fluide. Pour |’ eau, e rapport /p peut étre
priséga 41,3 10° m?/s.

Avec un écoulement turbulent, la loi de Darcy cesse d'étre valable. Il faut noter que la
transition intervient pour un nombre de Reynolds de I’ ordre de 700 dans le cas d'un milieu
poreux (autrement dit, on est du c6té laminaire pour R<700 et du cété turbulent pour R=700)
au lieu de 2300 pour un fluide.

C'est en particulier le cas pour les couches de fondation des digues verticales, constituées de
matériaux de diamétre moyen important.

On acherché a caractériser |’ écart par rapport a la linéarité due a la turbulence. On peut citer
notamment & cet effet : van Gent (1995), Cedergren (1977).

1 - Taille « nominale »

o 09 desgrains:

g 0,8 h
v g 0,7 ¢ 3/8inch
= 0,6 -
T @ 0,5 m 1/2inch
Q = 0,4
.8 03 A 3/4inch
@ ‘g 0,2
Ea 0.1

% ]
E P 0 } } } } f f T

0 0,1 0,2 03 0,4

Gradient hydrauliquei

Figure VI11-5 Perméabilitérelative (rapportée a la perméabilité au régime laminaire)
pour différentestaillesdesgrainsd’ apres Cedergren (1977)
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Cedergren propose alors d’ interpréter ce coefficient par laformule suivante :
ke =Ko ()’
Dans la formule ci-dessus, kyx désigne une perméabilité effective, ko la perméabilité pour laloi
de Darcy, c’'est adire pour un écoulement laminaire obtenu avec le gradient hydraulique ip et
ix est lavaleur du gradient hydraulique étudié et y est un exposant.
Cette perméabilité effective ky est a utiliser avec une loi de Darcy « généralisee ».
V=K, i

avec v lavitesse defiltration, i le gradient hydraulique.

Les auteurs plus récents tendent a utiliser d autres formules dont la formule de Forchheimer
ici présentée sous sa forme étendue :

. dv
|—av+bv|\/|+cOlt

Les coefficients a, b, ¢, sont déterminés expérimentalement ou font |’ objet de propositions de
formule (van Gent, 1995).

0,6

0,5 | \

0,4

0,3
0,2

Perméabilité relative ky/ko

0,1

Gradient hydraulique i

FigureVI11-6 Valeur dela perméabilitéreative ky/ko en fonction du gradient
hydrauliquei d’apreéslesformulesde van Gent (1995)
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Dans la figure précédente, les différentes courbes correspondent aux matériaux précisés ci-
aprés:

Numeéro de la courbe Type de matériau Dso
1 caillouirrégulier 0,0202 m
2 caillou irrégulier 0,0310 m
3 caillou treés arrondi 0,0488 m
4 spheres 0,0460 m
5 caillouirrégulier 0,0610 m

! Dy, est le diamétre des grains correspondant & un tamisat cumulé de 50%

Tableau VII-1 Types de matériaux examinés avec la formule de van Gent (1995)

Ces courbes montrent que la perméabilité peut encore diminuer par rapport aux données de
Cedergren (1977) s I'on augmente la taille des grains ou s I’on augmente le gradient
hydraulique. On peut aussi conclure que, pour un gradient hydraulique donné, laloi de Darcy
est d’ autant moins valable que les granulats sont de taille importante.

Comme I'indique Cedergren (1977), lors d’un écoulement turbulent, les pertes de charges se
concentrent dans les régions ou le gradient hydraulique est plus élevé. Un milieu homogene
devient hétérogene du point de vue de la perméabilité. Les forces d'écoulement sont
proportionnelles au gradient hydraulique et vont donc elles aussi se concentrer, phénoméne a
priori défavorable pour la stabilité de |’ ouvrage.
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VII1.5 Prise en compte de I’ écoulement dans la détermination de la poussée et de la
butée des terres

On peut évaluer la poussée et |a butée des terres en prenant en compte seulement la pression
de I’eau évaluée par une des méthodes exposées précédemment et en prenant en compte le
poids des terres dgaugées pour le calcul de la poussée des terres proprement dites.

La contrainte totale horizontale exercée sur la paroi s écrit (pour la poussée) :
o, =u+k,o,

ou u est la surpression interstitielle, ka le coefficient de poussee des terres et o’ la contrainte
effective verticale dansle terrain.

C'est la démarche habituelle proposée, par exemple, par la norme britannique (BSI, 1994) et
le guide canadien (SCG, 1994).

Une démarche différente apparait dans Kaiser et Hewitt (1982) avec la prise en compte du
gradient hydraulique i ; dans leur démarche, la perte de charge est supposée constante, et I’ on
ecrit simplement i=H/s, ou s est la distance du plus court chemin).

%

Js

Figure VII-7 Chemin de drainage s déterminant le gradient hydraulique (casd’un
réservoir d’eau en amont)

Pour la poussee : o, =u+k,(o, +v,i2)

Pour la butée : 0, =u+k, (0, —V,i2)
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On voit que dans cette évaluation, la poussée est augmentée et la butée est diminuée lorsque
I’on tient compte de I’ écoulement de I’ eau. Méme si la méthode est « rustique », elle met en
évidence un accroissement des risques par rapport a un calcul ne prenant pas en compte I’ effet
du gradient hydraulique sur la poussée et la butée des terres.

Les mémes auteurs insistent sur la nécessité de prendre en compte des hypotheses réalistes
dans les calculs découlement: conditions aux limites hydrauliques, anisotropie de la
perméabilité, différence de perméabilité selon les couches de terrain, présence de couche
imperméable. La question des conditions hydrauliques parait particulierement pertinente. En
effet, dans le massif de sol, I’ équipotentielle supérieure correspondant au niveau de la nappe
n'est plane que dans le cas d un réservoir d eau (figure précédente). Dans le cas d’ une nappe
phréatique, on a une surface inclinée (voir le schéma ci-apres).

Figure VI11-8 Inclinaison de la surface de la nappe phréatique

VI1.6 Priseen compte dans les calculs des surpressions sous |’ ouvrage

VII1.6.1 Mesuressur desouvragesréels

Franco (1994) rapporte I’intérét porté a des instrumentations d’ ouvrages réels pour étudier le
développement des surpressions sous les digues a caissons mais les difficultés financiéres
empéchent bien souvent de dépasser le stade du projet . Il cite le cas de la digue ouest de
Porto Torres et décrit les éguipements qui ont été installés avec en particulier des piézometres
électriques (mesures pendant I’ année 1993).

Il cite les résultats de mesures obtenus auparavant sur un autre site : le port de Génes dont une
digue en caissons a été équipée d’ une station de mesures dans les années 1970. Cette station
de mesures a permis a Marchi (1977) d’ éudier le profil des surpressions sous I’ ouvrage. Les
conclusions de Marchi sont évoquées au paragraphe suivant.
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VI11.6.2 Profil dessurpressionsduesalahoule

Les théories classiques optent pour une répartition triangulaire des surpressions dues a la
houle. On peut par exemple suivre Goda (2000).

Uy

Figure VII1-9 Répartition triangulaire des surpressions dues a la houle sous un caisson
reposant sur un soubassement

Les résultats obtenus par Marchi (1977) montrent que la théorie de la répartition traditionnelle
triangulaire des surpressions n’ est pas toujours vérifiée : les surpressions maximales ont plutét
une répartition rectangulaire « particuliérement quand le soubassement rocheux est obstrué
par le dépdt de fins sédiments du c6té du port ».

VI1.6.3 Valeur delasurpression au pied dela digue danslathéorie de Goda

Goda (2000) préconise la valeur suivante pour la pression maximale d'un diagramme
triangulaire de répartition de lapression :

D, =%(1+cosrs)alagngm

Dans cette formule, on utilise les unités du systéme international ; 3 représente I’angle de
propagation de la houle avec une normale a la digue, Hmax €st la hauteur de houle maximale ;
' est une donnée probabiliste. Goda recommande de prendre :

Hmax =18 Hy/3

Mais selon ce méme auteur, un ingénieur peut utiliser son jugement pour choisir une autre
valeur que 1,8 comme 1,6 ou 2,0 ou une autre valeur. On rappelle que Hys, hauteur
significative, est la hauteur moyenne du tiers des vagues ayant la plus grande hauteur (voir
aussi le paragraphe V.4.1).

Le coefficient pg représente la masse volumique de I'eau. Enfin, les coefficients a; et as

dépendent du rapport h/h’ (voir la figure ci-apres) ains que de la longueur d’onde L de la
houle pour la profondeur d’ eau en avant du soubassement h.
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Ly

FigureVI1Il-10 Lesparamétresh, h’ et L

Ces coefficients a; et a3 sont donnés par les formules suivantes :

10 4mh/L O
a,=06+—- 0
2 Hinh(4mh /L)

h 1 0

a;=1-—mn- [l
h g cosh(2rmh/L) ]

Ces coefficients a; et oz peuvent également étre obtenus a partir d'abaques donnant
directement a; d’ une part et 1/cosh(2mh/L) d autre part en fonction de h/Lo. Lo est lalongueur
d’ onde de la houle par grande profondeur.

VII.6.4 Prise en compte des caractéristiques de la digue et du soubassement par
Tanimoto et Takahashi (1994)

Tanimoto et Takahashi (1994) introduisent un facteur multiplicatif Az supplémentaire dans la
formule de Goda, tout en restant dans I’ hypothése d’ un diagramme triangulaire :

1
p, = > (1+cosP)A;a,0,p0H

Ce coefficient multiplicatif est égal a 1 pour une digue verticale ordinaire puisgue ¢’ est pour
ce type de digue que Goda a établi sesformulesal’ origine.

Pour une digue constituée de caissons protégés par des blocs (appelée aussi digue armeée voir
lafigurel1-2), les auteurs proposent :

A3=10 s H/h<03
H\3=12-2/3(H/h) s03<H/h<06
R\3=08 sH/h=06
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avec H la hauteur de lavague et h la profondeur d’ eau devant I’ ouvrage (& partir de la surface
du sol et non de celle du soubassement).

Dans le cas d’ un caisson avec une paroi perforée en avant de la paroi pleine (un caisson Jarlan
par exemple), les auteurs proposent :

A, =100, 0,75 ou 0,65

selon que la créte de la vague arrive sur la paroi perforée, qu’elle est entre la paroi perforée et
laparoi pleine ou gu’ elle atteint la paroi pleine.

Venons en maintenant a I'étude de I'influence du soubassement. L’étude expérimentale
montre que le coefficient de sécurité au glissement varie fortement dans le cas d’un
soubassement large et haut. Les résultats sont donnés en fonction des parametres (h-d)/h et
Bn/h.

N\ | g
NN
" <>
Bm

Figure VI1-11 Parametres géométriques du soubassement d’une digue verticale

L’ article ne détaille pas la part de I’ écart entre |’ expérience et la formule de Goda qui est d0 &
I’écart sur les forces verticales et sur les forces horizontaes. En fait, la démarche
expérimental e utilisée ne le permettait sans doute pas.

Les corrections apportées sont importantes: le facteur correctif (multiplicatif) peut aler
jusgqu’a 2,5 pour des valeurs centrées autour de B/h=1,5 et (h-d)/h=0,6 (soit d=0,4h). L’ éude
permet de mettre en évidence des valeurs nettement défavorables des paramétres (h-d)/h et
Bw/h. Il est recommandé notamment d’avoir d/h>0,6 s des vagues déferlantes peuvent
atteindre la digue sous incidence normale.

VI11.6.5 Incidence dela perméabilité sur la stabilité du soubassement

On se référe ici a Sulisz (1995). Il utilise I’équation de Forchheimer (voir le paragraphe
VI1.4). 1l évalue I'influence de la perméabilité du soubassement sur la stabilité des blocs
d’ armure protégeant |le soubassement. Il conclut que la stabilité augmente avec la perméabilité
pour les hauteurs d' eau intermédiaires et décroit avec la perméabilité pour les profondeurs
d’ eau faibles (caractérisées par le nombre sans dimension kh=2m1h/L<0,5).

Toutefois, il ne donne pas de résultats concernant I’ interface cai sson/soubassement.
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VI1.7 Conclusion sur les effets hydrauliques

La prise en considération des effets hydrauliques, en particulier dans le soubassement,
constitue un domaine de recherche tres actif avec des dével oppements nettement plus élaborés
gue les méthodes classiques (réseaux d écoulement, ligne de drainage, méthode des
fragments, méthode des potentiels complexes, utilisation de modéles physiques).

C'est particulierement le cas de I'action de la houle dans les soubassements des digues
verticales ou se posent des problemes difficiles compliqués par |” apparition de la turbulence et
d autres non linéarités.

Il est usud de retenir dans les calcul une répartition triangulaire des surpressions sous les
ouvrages. Cette hypothése habituelle est encore recommandée par Goda (2000) pour
déterminer les pressions engendrées par la houle sous une digue. Des résultats issus
d’ expériences (Marchi, 1977) invaident la portée générale d'une telle hypothese et
conduisent dans certains cas a retenir plutét une répartition rectangulaire.

Enfin, on peut voir que les écarts par rapport a des modélisations ne prenant pas en compte

certains parametres sont importants, comme c’est le cas par exemple pour la géométrie du
soubassement et pour la perméabilité du soubassement.
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VIIl Limitation des déformations
VII1.1Généralités

La force de frottement est mobilisée lorsque I’ ouvrage a glissé d’' une certaine longueur. Cette
déformation peut étre incompatible avec les contraintes d exploitation, par exemple dans le
cas des quais. Il est donc important d’estimer la distance nécessaire pour mobiliser la
résistance au cisaillement. Par ailleurs, les sollicitations cycliques peuvent conduire a un
accroissement progressif des déplacements jusgu’ a la ruine de I’ ouvrage, comme cela peut
étre le cas des digues soumises a des tempétes. La prise en compte de cette accumulation peut
servir de base a de nouvelles méthodes de dimensionnement.

Enfin, nous précisons que nous nous limitons encoreici aux déformations dues au glissement.

Nous sommes confrontés a des situations tres différentes entre les digues et les quais: les
tolérances sont a priori beaucoup plus contraignantes pour les quais que pour les digues. Le
type de sollicitations va étre auss tres différent: pour les quais, la pression des terres
(transmettant aussi les surcharges) sera I’éément prépondérant, tandis que pour les digues,
I"'impact di ala houle est I’ élément déterminant.

VI11.2 Mobilisation du frottement

Le frottement est la force principale, voire la seule, qui s oppose au glissement pour les
ouvrages gue nous considérons. Nous n’ étudierons donc pas le cas de la butée.

VI1I1.2.1 Données expérimentales sur la mobilisation du frottement lors d’ essais a grande
échelle

Nous alons reprendre ici des résultats d’essais qui ont déja été évoqués a I’ occasion de la
valeur du coefficient de frottement (voir le chapitre 111).

VII1.2.1.1 Resultats de Khay et Vinceslas (1998)

Ces auteurs concluent que la mobilisation du frottement est obtenue pour un déplacement
horizontal de 0,5 a 1,0 cm, la mobilisation compléte étant atteinte pour un déplacement de
I’ ordre de 3 a 10 cm, « en fonction des modalités » (voir le paragraphe 111.3.4).

Rappelons ici les dimensions des blocs de béton : la base fait 1,5 m x 1,5 m. Le matériau
frottant est une grave de mer 0/200 mm, son Ds, étant proche de 13 ou 14 mm.

VII1.2.1.2 Essais pour le prolongement de la jetée ouest du port de Dieppe (LRPC, 1990 a et b)

Ces essais ont mis en cauvre un bloc de béton de 3,33 t dont une des faces était une surface
ondulée posée sur des lits de cailloux 0-80 (pour une premiéere expérience) et de 20-80 mm
(pour une seconde expérience).
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Si le déplacement nécessaire pour atteindre le pic de résistance peut atteindre pour la mgjorité
des essais une dizaine de centimétres, pour atteindre 90% du frottement de pic un
déplacement horizontal del’ ordre de 5 cm peut étre suffisant. La dispersion est importante.

Les courbes différent de celles de Khay et Vinceslas (1988) par |’ absence de partie plate de la
courbe effort/déplacement al’ origine : le frottement commence a se mobiliser des le début du
déplacement pour les expériences réalisees par le LRPC (1990, a et b).

Notons enfin que les essais montrent rarement un pic marqué, il s agit plutét d' un plateau.

VII1.2.1.3 Travaux de Bjerregard Hansen et al. (1991)

Ces études, realisées pour le projet du Grand Belt, ont permis d étudier le frottement d’'un
bloc contre le fond argileux, en état naturel, perturbé ou reconstitué (voir le paragraphe
111.2.3).

Les valeurs de pic des contraintes sont atteintes pour des valeurs de déplacements de I’ ordre
de 1,6 a5,0 cm.

Lavaleur résiduelle post-pic est comprise entre 50 et 90% de la valeur de pic, selon les essais.

VI1I1.2.2 Résultats d’ essais de laboratoire sur la mobilisation du frottement

VII1.2.2.1 Travaux de Kulhawy et Peterson (1979)

Ces auteurs ont utilisé une boite de cisaillement directe carrée d’ environ 10 cm de cété. Avec
cette boite, ils ont éudié le comportement de I’ interface sable/béton. Ils ont utilise des bétons
avec des états de surface différents. Deux types de sables ont été utilisés : leur Dsg était pour
I’un de I’ ordre de 0,9 mm et pour I’ autre de I’ ordre de 0,2 mm. Ils étaient mis en place avec
des densités allant de I’ état |&che a dense. Lors du cisaillement, I’ interface était saturée d’ eau.

Tous les essais ont montré un comportement avec un pic de résistance au cisaillement suivi

d un radoucissement (la résistance diminue). La résistance de pic était atteinte typiquement
pour un déplacement de 0,2 20,4 cm.

VI11.2.2.2 Travaux de Yin et al. (1995)

Ces auteurs ont utilisé une grande boite de cisaillement de 45 cm de coté, pour éudier la
déformation de I’interface entre le sol et le béton. Le sol utilisé était du sable, apparemment
SEC.

IIs ont mis en évidence une mobilisation plus lente pour des échantillons de grande taille par
rapport a des échantillons plus petits (de I’ ordre de 0,5 cm pour un échantillon de 6,4 cm de
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diamétre et de I’ordre de 2 cm pour un échantillon de 18 cm x 18 cm). Ils ont interprété ce
résultat comme provenant d’ une rupture progressive de I’ interface a partir de I’ extérieur de la
boite vers le milieu de la boite.

VI1I11.2.2.3 Essais menés par Dubreucq (1999)

Ces résultats montrent I’influence de la taille et de la forme de I’ appareil d' essai lors de
mesures de laboratoire concernant |’ interface sable/acier.

0,03._

boites rondes boites carrées

< > < >
_ <o
U, = 0,0002 L + 0,0037 o U* = 0.,0003 L - 0,0129 AR

pic

0,02

A o
Ve o
] A O
A
[m]
0.014 o 20 oo
A DO A
Rog
o 150 kpPa A 209 kPa o 264kPa
+ 100 kPa o 150 kPa O 345 kPa
0 : - - - - .
30 45 60 30 45 60

coté ou diametre L (mm)

Figure VIII-1 Influence delataille de la boite sur le déplacement au pic réduit U*=UJ/L,
L éant lecotéou lediamétre, pour diversesvaleursdela contrainte normale moyenne,
d’apreés Dubreucq (1999)

Ces résultats sont cohérents, au moins qualitativement, avec ceux de Yin et al. (1995), pour ce
qui est deI’influence de lataille de I’ échantillon sur e déplacement nécessaire pour mobiliser
larésistance.

VII1.2.2.4 Essaisal’appareil de cisaillement simple annulaire (Lerat, 1996)

Lerat a travaillé sur des échantillons annulaires d’un rayon intérieur de 10 cm, d’un rayon
extérieur de 20 cm et d’ une hauteur de 10 cm. Il a éudié I'interface entre I’ acier et le sable. I
a utilisé deux types de sables: sable d'Hostun RF et sable d’Hostun 14~10. Leur Ds est
respectivement 0,32 mm et 3,3 mm.

Il trouve pour des essais a volume constant avec une pression de confinement initiale de
200 kPa que la valeur de pic est atteinte pour un déplacement de I’ ordre de 0,1 cm (interface
en acier lisse). Dans les mémes conditions mais pour le sable d'Hostun 14~10, la valeur de
pic est atteinte pour un déplacement de |’ ordre de 0,2 cm.
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Maisil constate un comportement différent lorsgque I’ interface est rugueuse.

Interface lisse Interface rugueuse

Sable d Hostun RF (D5o =
0,32 mm) dense (1d=0,97 et
0,90)

Pic trés peu marqué atteint

pour moins de 0,5 mm Pic peu marqué atteint 2 mm

« palier pic » atteint pour

Sable d Hostun 14~10 (Dso = Pic atteint pour moins de 20 mm. Ce déplacement est

3,3 mm) dense (1d=0,64 et

0,5mm croissant avec la pression de
0,70) ;
confinement
Sable d'Hostun 14~10 (Dsp = . . . R e
3.3 mm) lache (1d=0,27 et Pic atteint pour moins de Pic trés peu marqué atteint
0,5mm vers 2~3 mm

0,33)

Tableau VII1-1 Déplacement au pic dansles expériencesde Lerat (1996) ; essaisa
volume constant, pression de confinement initiale de 200 kPa

A noter que dans le cas du sable d’'Hostun 14~10, le pic est atteint pour un déplacement
beaucoup plus court (2 mm) pour un essai a pression constante.

On remarque qu’'il y a une influence complexe des différents paramétres : taille des grains,
rugosité de I’ interface, densité du matériau et type de conditions aux limites.

VI1I11.2.3 Conclusion relative a la mobilisation du frottement

L’ étude de I’'interface sol/béton en laboratoire n’a donné lieu qu’a assez peu de publications
comparée a I'interface sol/acier. L’interprétation des essais pour des ouvrages necessite la
prise en compte délicate d effets d échelle (taille de I’ échantillon, taille des grains) et de
divers paramétres (rugosité, densité du sol) comme le montrent notamment divers essais
réalisés sur des interfaces sable/acier.

On note en outre que les essais a grande échelle (grande taille d’ échantillon, grande taille de
grains) conduisent a des distances de mobilisation du frottement assez nettement supérieures.
L es expériences de laboratoire conduisent a une large fourchette de moins de 0,05 cm a2 cm,
les expériences a grande échelle de Khay et Vincelas (1998) et du LRPC (1994, a et b)
donnent une fourchette approximative de 3 cm a 10 cm, en excluant les expériences de
Bjerregard Hansen et al. (1991) réalisées avec I’ argile. Les expériences de Dubreucq (1999)
mettent en évidence I’ effet d’ échelle sur la mobilisation du frottement dans le cas des boites
de cisaillement.
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VI11.3 Casdesquais: mobilisation de la poussée des terres

VI1I11.3.1La courbe classique de mobilisation dela poussee et de la butée

Les ouvrages de mécanique des sols présentent usuellement la mobilisation de la poussée et
de labutée des terres par la courbe suivante (voir par exemple Pilot, 1979).

Force sur
I écran F

Poussée

dp d, Déplacement
del’ écran

Figure VIII-2 Relation entreforce et déplacement pour la poussée et la butée sur un
écran de soutenement

Fo est la poussée des terres au repos, Fp la force de poussée, Fy la force de butée, d, le
déplacement nécessaire a la mobilisation de la poussée et d, le déplacement nécessaire a la
mobilisation de la butée.

Cette courbe montre I’asymétrie des phénomenes entre poussée et butée. Les ordres de
grandeur donnés sont respectivement d,=h/1000 et d,=h/100 ou h est |a hauteur de |’ écran.

VI11.3.2 Travaux sur le comportement pression/déplacement d’ une par oi

Terzaghi (1936) cite des travaux expérimentaux ; malheureusement, il s agit d’ essais au cours
desquelsla paroi se déplace en rotation.

Dufour (1964) a procédé lui auss a des essais en rotation. Il trouve des déplacements
nécessaires a la mobilisation de la poussée de I’ ordre de 7/1000 de la hauteur de la paroi,
valeurs qu'il signale lui-méme comme trés supérieures aux résultats des expériences de
Terzaghi (1/1000).
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Rowe et Peaker (1965) ont étudié les efforts sur un mur en trandlation mais ont concentré
leurs efforts sur la butée.

Faou (1966, 1967) a effectué des essais avec une paroi en trangation. Les essais présentés en
1966 ont donné comme ordre de grandeur du déplacement nécessaire pour mobiliser la
poussée 10/1000 de la hauteur de la paroi. Les essais de I’ article de 1967 mettent en évidence
une dépendance de ce déplacement avec la densité du matériau de remblai, le remblai e plus
dense nécessitant un déplacement moindre pour mobiliser laforce de poussée.

Roscoe (1970) a étudié le comportement du mur en rotation et en translation mais aussi
uniquement en butée. Pour e mur en trandlation, on peut lire pour un sable dense un pic de
force obtenu pour une valeur de déplacement rapporté a la hauteur de 3%, la force de butée
diminuant ensuite (jusqu’ a un déplacement de 10% de la hauteur).

On peut encore citer les travaux de Bourdeau et al. (1980). Ces travaux ont permis notamment
de préciser quand un effet d’' échelle intervenait sur les modeles réduits destinés a étudier la
poussée. Ils considérent que la condition pour éviter un effet d échelle peut s écrire
h/Dmax>100, avec h la hauteur de la paroi et Dy la taille maximale des grains. Ces travaux
indiquent aussi dans le cas d’ une paroi verticale que la poussee est mobilisée pour des valeurs
du déplacement comprises entre 0,36% et 0,9% de la hauteur selon la densité pour un sable
d Hostun dont le diamétre des grains était compris entre 0,3 mm et 1,0 mm.

Les travaux de Sherif et al. (1982) donnent des indications contraires a ceux de Faou (1967) :
ils trouvent en effet que le déplacement horizontal nécessaire pour atteindre I’ état de poussée
active est indépendant de la densité (ou de I’angle de frottement interne pour un matériau
donné). Le déplacement horizontal nécessaire est aussi trés faible (de I’ ordre de 0,02%).

Fang et Ishibashi (1986) ont étudié notamment la répartition des pressions et pas seulement la
force globale (poussée sur toute la hauteur). Cette répartition s avére étre fortement non
linéaire et avoir une évolution différente selon la profondeur. Mais la pression minimale est
atteinte pour la plupart des hauteurs pour des déplacements en trandation tres faibles de
I’ ordre de 0,02% de la hauteur. L’ article de Fang et al. (1997), donne comme déplacement en
poussée 0,15% de la hauteur, en indiquant que la détermination de ce déplacement est
difficile. Cette difficulté apparait au vu des points expérimentaux ; il semble toutefois que la
diminution de la force se poursuive sensiblement au-dela, pour certains points de mesure,
mai's beaucoup plus lentement.

Dans une optique tres différente des travaux que nous venons de citer, Ziegler (1987) propose
une formulation al gébrique approchée de la différence entre la pression exercée et la pression
au repos en fonction du déplacement pour une paroi en tranglation ou en rotation autour du
pied ou autour de la téte. Pour latrandation, I’ exemple numérique joint par Ziegler donne un
écart pour la poussee en trandation qui se stabilise pour un déplacement de I’ ordre de 0,5 %
de la hauteur libre.

Signalons encore que d’ apres Duncan et al. (1990), le rapport de déplacement sur hauteur d/h
nécessaire pour obtenir laforce minimale, s accroit avec la hauteur de I’ ouvrage.

On peut trouver dans Delattre (1999) des éléments bibliographiques complémentaires sur
I état de poussée.
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Dans le cas d’'une rotation d’'écran a la base, le manuel canadien (SCG, 1994) donne des
indications intéressantes. Elles sont suivies par |le document de Hong-Kong (GEO, 1998).

10.0
8.0 —

6.0 —
5.0 —

4.0 —
3.0 —

2.0 —
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0;/0

1.0 —
0.7 —

0.6 —
0.5 —

0.4 —
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RAPPORT K

0.2 —

o1 L | \ \ \ \ \ \ \ \
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ROTATION DU MUR, Y/H

Figure VI111-3 Influence du mouvement du mur sur la pression horizontale d’un sable
(SCG, 1994)

Les recommandations ameéricaines basée sur les expériences de Terzaghi, d’ expériences
réalisées a Princeton et au Japon, adoptent des courbes extrémement semblables :
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FigureVI1lI-4 Relation entrela pression desterres et le mouvement de rotation du mur
(USACE, 1989, reprenant lui-méme un document de la Navy de 1982)
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VI111.3.3 Conclusion sur la mobilisation de la poussée desterres

En conclusion, les données expérimentales ont pu donner des résultats trés dispersés avec une
fourchette pour e déplacement nécessaire pour mobiliser la poussée de I’ ordre de 0,02% a 3%
de lahauteur de |’ écran.

L’influence du paramétre densité a été prise en compte dans plusieurs études dont les
conclusions convergent pour les données des reglements canadiens et américains d une part et
Faou (1967) d autre part.

Il a paru difficile dans le cadre de cette étude d'aller plus loin d’ autant plus que nombre des
travaux cités semblent avoir été menés indépendamment les uns des autres sans essayer de
comparer les résultats ni d’expliquer les différences éventuelles. Signalons I’ originalité du
point de vue de Sherif et a. (1982) qui propose une définition alternative du moment ou |’ état
de poussée est atteint.

D’ autre part se pose la question de larigidité des écrans utilisés pour les essais : sont-ils plutét
représentatifs d’ un soutenement souple ou d un soutenement rigide ? Les articles ne sont pas
toujours trés explicites. Mais dans la majorité des cas, I'écran est considéré comme
indéformable ; il est souvent constitué d’ une plague métallique relativement épaisse (13 mm
par exemple dans Sherif et al., 1982). On peut donc utiliser ces résultats pour des structures
comme les quais en caiSsons ou en magonnerie.

Enfin, avec Duncan (1990), on peut conclure que «il parait clair qu'il y a des effets
importants d’interaction sol-structure dans les ouvrages poids de souténement et qu’une
compréhension plus compléte de ces effets fournirait une base pour des méthodes de
conception améliorées ».
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VII1.4 Cas des quais: compatibilité entre la mobilisation du frottement et la poussée
des terres

VI1I1.4.1Leproblémedelacompatibilité des distances de maobilisation

Nous allons essayer ici de tirer quelques enseignements de ces courbes de mobilisation du
frottement et de la poussée des terres (voir lestrois figures précédentes).

S I'on conndit les relations force de frottement/déplacement d'une part, et force de
poussée/déplacement d’ autre part, on est capable de déterminer le déplacement de |’ ouvrage a
I’équilibre ainsi que laforce al’ équilibre: ¢'est le point d’intersection des deux courbes.

Force POLSSE
Frottement
Forcea
I’équilibre |7, :
i
1
i
i
i
i
i
1
Déplacement de Déplacement

I’ouvrage al’ équilibre

Figure VI111-5 Déermination du déplacement del’ouvrageal’ équilibre

Pour que ce point d’ équilibre existe, il est nécessaire que le minimum de la force de poussée
soit inférieur au maximum de la force de frottement, ce qui est assuré par la vérification de la
condition de glissement (avec un facteur de sécurité global > 1).

Mais cela n'est a priori pas suffisant. La situation dangereuse pour la stabilité est quand la

poussée active est atteinte pour un déplacement plus grand et que la valeur résiduelle du
frottement est sensiblement inférieure alavaleur de pic.

133



Conditions de glissement sous les ouvrages poids : étude bibliographique

Force

Pas d’équilibre
possible

Frottement

Déplacement

Figure VI11-6 Exempleou I’ équilibre est impossible par incompatibilité des
déplacements

Nous nous fondons a présent sur les valeurs numérigues relevées précédemment.

Mobilisation de lapoussée | Mobilisation du frottement sur | Mobilisation du frottement sur
pour un quai de 20 m de haut del’argile® matériau granulaire
2® 310 cm 1,6 45,0cm 3a10cm
@ en suivant Pilot (1979) ® en suivant Bjerregaard Hansen et en suivant Khay et Vinceslas
@ en suivant Ziegler (1987) al. (1991) (1998)

Tableau VI11-2 Comparaison des déplacements nécessair es a la mobilisation de la
poussée et du frottement

Comme les données de mobilisation de la poussée sont presgue toujours exprimées en
pourcentage de la hauteur soutenue (alors que ce n'est pas le cas de la mobilisation du
frottement), on voit aisément que de maniére générale, les problémes vont se poser pour les
hauteurs importantes.

On note que dans le cas du frottement argile/béton, il peut y avoir danger : le frottement
résiduel peut étre sensiblement plus petit que la valeur maximale et suivant les expériences, le
déplacement correspondant ala valeur limite de la poussee peut étre supérieur au déplacement
permettant d’ atteindre le pic de frottement, 1,6 & 5,0 cm d' aprés Bjerregard Hansen et al.
(1991).

Dans le cas du frottement béton/matériau granulaire, selon les expériences de Khay et
Vincedlas (1998), le risque de ruine devrait étre écarté car le comportement post-pic est a peu
prés un paier. En revanche, le déplacement nécessaire pour mobiliser le frottement peut
éventuellement étre important (les auteurs indiquent 3 & 10 cm), ce qui peut poser un
probléme vis-avis des états-limites de service. Une conclusion pratique est gu’il convient de
réaliser les équipements de quai suffisasmment longtemps apreés les infrastructures (le temps
que le quai se « mette en place »).
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Notons enfin que s au contraire les déplacements sont empéchés, on peut se trouver face a
une autre difficulté : le développement al’intérieur de I’ ouvrage lui-méme de contraintes trop
élevées, en relation avec une poussée des terres tres supérieure a la valeur limite de poussée.
C'est par exemple le cas des murs poids des écluses Eisenhower et Snell sur le Saint-Laurent,
ouvrages de grande taille. On se référe ici a Diviney (1990). Lors de la conception, on s était
basé sur un coefficient de poussée de 0,25, le coefficient au repos étant évalué a 0,7 ; les
valeurs mesurées pouvaient dépasser 2 pres de la surface et valaient encore 0,7 a 18 métres de
la surface du remblai. Sur |'importance des contraintes exercées sur un mur en cas de
compaction du remblai, on peut encore citer Ingold (1979).

VI1I1.4.2 Résultats d’essais en centrifugeuse

VII1.4.2.1 Présentation

A la différence des considérations précédentes qui analysent séparément mobilisation du
frottement et mobilisation de la poussée des terres, une expérimentation en centrifugeuse
permet de prendre en compte |’ interaction des deux phénomenes directement.

Il Sagit d'essais réalisés lors de la mise en place d'un caisson, son remblaiement interne, la
mise en place du remblai externe et |’ application de charges de service. Ces essais ont été
réalisés a Singapour (Leung et al., 1997).

L’ expérience est effectuée a |’ échelle 1/100 avec une accélération de 100 g. Compte tenu du
facteur d’ échelle, I’ expérience modélise un caisson de 18 m de large posé sur une couche de
sable de 15 m d épaisseur. On enregistre en continu les déplacements verticaux coté mer et
coté remblai ains que les déplacements horizontaux en section supérieure et inférieure.

VII1.4.2.2 Les résultats de |’ expérience

Les mouvements verticaux apparaissent des le remplissage du caisson. Les mouvements
horizontaux apparaissent lors de la mise en place du remblai externe. Mais les mouvements
horizontaux supplémentaires enregistrés lors de |’ application de surcharges verticales sur le
remblai sont également importants.

Des essais rédises alors que le caisson repose directement sur le sable conduisent & des
déplacements horizontaux d environ 130 mm lors de la mise en place du remblai (externe)
puis d’ environ 80 mm lors de I’ application des charges d’ exploitation.

Pour réduire ces déeplacements, plusieurs options ont été envisagées: mise en place d’ une

couche de maté&riaux de talle de grains supérieure, compactage de la couche de sable,
préchargement du remblai (externe).
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L’ effet du compactage de la couche de sable n’est pas négligeable pour le tassement et
I"inclinaison du caisson. Le glissement d( aux charges d’ exploitation n’est guere modifié et
reste de I’ordre de 90 mm (aprés mise a I’échelle « grandeur nature», ce qui est jugée
incompatible avec lesrails d’ une grue.

Lamise en place de grains de taille supérieure (2,0 a 3,5 mm sur le modéle) se traduit par une
légere augmentation des déplacements verticaux et une réduction tres importante des
déplacements horizontaux (rapport de l'ordre de 1 a 3 pour la phase «charges
d exploitation »). L’explication proposée par les auteurs est que ces grains augmentent le
coefficient de frottement.

Le préchargement permet quant a lui de réduire trés fortement les déplacements ultérieurs
dans la mesure ou les charges d’exploitation sont inférieures au préchargement. Notons
toutefois qu’aucun effet cyclique n’a été pris en compte dans ces expériences.

VI111.4.3 Recommandations des guides et reglements

VI111.4.3.1 Difficultés du probléme

Les différents guides et réglements donnent en général assez peu d’informations sur ces
questions de limitation des déformations, eu égard notamment a la difficulté de calculer les
déformations et les déplacements. Cette difficulté est d§a clairement apparente au vu de la
dispersion des résultats expérimentaux concernant larelation poussee/déplacement.

Le probleme particulier du glissement sur la base d'un mur poids est encore moins traité et il
faut souvent se contenter d'indications générales.

VI11.4.3.2 L'Eurocode 7

L’Eurocode 7 (CEN, 2001) prévoit une «estimation prudente » de la déformation et du
déplacement des murs™. 1l demande des études plus détaillées si des structures semblables se
sont avérés particulierement sensibles au déplacement, ou Sil nN'y a pas d expérience
comparable.

De méme, des études approfondies sont nécessaires s :

e lemur retient plus de 6 m de sol cohésif faiblement plastique ou plus de 3 m de sol trés
plastique
* lemur est supporté par de I’ argile molle sur sa hauteur ou sous sa base

Les calculs doivent prendre en compte la raideur du sol et de la structure ainsi que les phases
de construction. L’Eurocode envisage la possibilité d’un calcul linéaire en prenant des
rigidités adaptées au niveau de déformation ou bien la prise en compte d’une modélisation
complete des lois de comportement effort/déformation des matériaux.

Ysection 9 « Retaining structures », paragraphe 9.8.2 « Displacements » de I’ Eurocode 7.
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VI111.4.3.3 La norme britannique

La norme britannique (BSI, 1994) évoque la question de la compatibilité des déformations.
Elle cite comme cas particulieérement importants, ceux ou la structure peut se comporter
comme un matériau fragile (cas du béon non armé) ou quand le sol peut avoir un
comportement radoucissant (la résistance diminue quand les déformations s accroissent) (voir
le paragraphe 3.1.5 de cette norme).

Elle évoque égaement le probleme de I'état-limite de service de mouvements du sol
(substantial movement of the ground). A cet égard, €elle note que les déformations mobilisant
completement les capacités de résistance du sol sont souvent considérables et que I’ état-limite
de service de déplacement sera fréguemment le critére de dimensionnement et non pas |’ état-
limite ultime (paragraphe 3.1.4 de la norme BSI). Le choix d’un facteur de mobilisation de
1/1,2 (soit 0,83) en contraintes effectives pour la force de frottement assure alors la limitation
des déplacements a moins de 0,5% de la hauteur pour des sols moyennement denses ou
raides. Le cas des sols |aches ou mous nécessite une étude plus approfondie des déplacements.

On retrouve cette utilisation des coefficients de sécurité pour limiter les déplacements dans le
document ameéricain (USACE, 1989).

VI11.4.3.4 Le manuel canadien (SCG, 1994)

Outre la courbe pression latérale/déplacement du mur déa donnée (voir la figure VI11-3), ce
manuel donne un tableau des rotations du mur permettant d’ atteindre la rupture. Ici, le mur
tourne autour de sa base.

*
TYPES DE SOL ET ROTATION Y/H
CARACTERISTIQUES
POUSSEE BUTEE

pulvérulent dense 0,001 0,02
pulvérulent |ache 0,004 0,06
cohérent raide 0,010 0,02
cohérent mou 0,020 0,04

* Y est le déplacement en téte et H 1a hauteur du mur

Tableau VI111-3 Rotation du mur pour atteindrelarupture (SCG, 1994)

Le manuel indique également que pour des murs de souténement rigides (les ouvrages poids
par exemple), si tout déplacement relatif est exclu, ils doivent étre concus de fagcon a supporter
la pression des terres au repos. A noter que dans un autre ordre d’idée, le document américain
(USACE, 1989) préconise éventuellement le dimensionnement avec la pression des terres au
repos : fondation tres rigide (mais cela concerne aors plut6t la stabilité interne de I’ ouvrage),
mais aussi (ce qui est plus intéressant pour la présente étude) possibilité aprés le
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dével oppement de la poussée de remonter progressivement a la valeur au repos voire a une
valeur plus élevée sous |’ effet de diverses sollicitations cycliques (paragraphe 3-7.a « Design
Earth Pressures and Forces, Driving Side » du document américain).

VI111.4.3.5 Le guide de Hong Kong (GEO, 1998)

Le guide donne une figure (Figure 12 du document GEO, 1998), fondée sur des données en
provenance de la Société Canadienne de Géotechnique, donc tres semblable a celle du
document SCG (1994).

De méme, on peut trouver un tableau des valeurs de déplacement en téte pour la rupture
extrémement semblable a celui du document canadien avec toutefois des différences dans les
valeurs numériques. |l est précisé de plus que les données ne sont applicables que dans le cas
d’ un mur rigide subissant une pression des terres au repos telle que Ko < 1.

*

TYPES DE SOL ET ROTATION Y/H
CARACTERISTIQUES

POUSSEE BUTEE
pulvérulent dense 0,001 0,02-0,06
pulvérulent |ache 0,005 0,06-0,35
cohérent raide 0,010 0,02
cohérent mou 0,020 0,04

* Y est le déplacement en téte et H 1a hauteur du mur

Tableau VI111-4 Rotation du mur pour atteindrelarupture (GEO, 1998)

Selon ce document, le calcul des déformations est rarement utile pour les murs. Si nécessaire
(sensihilité particuliere d'équipements, couche compressible dans la fondation) le calcul se
fait avec la poussée des terres au repos et les pressions latérales induites par le compactage,
sauf s le mouvement est suffisant pour mobiliser la pression active (paragraphe9.2.4
« Design Against Serviceability Limit States » de GEO, 1998).

VI111.4.3.6 Le document ameéricain (USACE, 1989)

Outre les courbes force/déplacement dga données (voir la figure VII1-4), il indigue dans le
cas de larotation pour les matériaux sans cohésion un déplacement en téte de 0,001 a 0,003 H
(paragraphe 3.4 « Cohesionless Materias »). Exceptées ces indications, le document se limite
ades analyses par équilibre limite. La limitation des déformations a une valeur acceptable est
indirecte et se fait par le choix judicieux des coefficients de sécurité (paragraphe 3.2 « Limit
Equilibrium Analysis »).
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VI1I11.4.3.7 Les recommandations francaises

On se référe d'abord au guide du SETRA (1998). La question des déplacements est
essentiellement abordée au sujet des parois moulées et de leur calcul par la méthode au
coefficient de réaction.

Pression p Pression limite de butée
Pp:Kp.GV

Coefficient de réaction

k=pente
~
Pression limite de poussée E Pression initiale des terres
= PozKo.GV
P=K.oy

Déplacement y

FigureVIII-7 Modélisation du comportement du sol (SETRA, 1998)

La courbe ci-dessus est trés semblable a la courbe de Pilot (1979) mais son interprétation est
différente: pour Pilot, c'est le déplacement horizontal de I’ensemble de la paroi qui est en
abscisse et une force de poussée qui est en ordonnée, alors que maintenant ¢’ est une réponse
« ponctuelle » qui lie un déplacement (& une cote donné) ala pression (ala méme cote).

Le document du CETMEF (2000 d), reprend la méme courbe dans le méme cadre: les
soutenements «souples». 1l propose de plus divers formules pour le coefficient k en
recommandant lors du choix de bien prendre en compte larigidité du soutenement. On trouve
auss la méme courbe dans le fascicule « Actions du terrain » (CETMEF, 2000 €) ou I’ on peut
penser que le cadre d’ application recouvre tous les souténements.

Notons que ces recommandations francaises permettent, au moins théoriquement, de prendre
en compte de maniére plus détaillée les propriétés du sol. Il n'y a pas de valeurs forfaitaires.
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VI1I1.4.4 Conclusionsrelatives aux quais

Complexité du probleme et dispersion des données

Nous avons d'abord étudié les courbes de mobilisation du frottement. Les parametres
intervenant dans I’ estimation du déplacement nécessaire pour mobiliser le frottement sont
nombreux avec notamment la nature du sol, sa densité, la taille des grains, la talle de
I”échantillon, I’état de la surface d'interaction sol/structure. Les essais de laboratoire
permettent d étudier I'influence des différents paramétres mais seuls les essais a grande
échelle permettent de s abstraire ou de réduire les effets d’' échelle. Les deux essais a grande
échelle recensés conduisent a des mobilisations complétes atteintes selon les cas pour des
déplacements horizontaux de 1,6 cm a 10 cm. Enfin, le comportement d’interface de I’ argile
est nettement radoucissant dans |’ essai a grande échelle.

La complexité n'est pas moins grande pour les courbes de mobilisation de la poussée. Les
valeurs expérimentales s averent tres dispersees. La plupart des études ont porté sur du sable.
Une magjorité des auteurs s accordent a penser que les sables laches ont une distance de
mobilisation de la poussée plus importante que les sables denses. L’expérience en
centrifugeuse va dans le méme sens, du moins pour la partie du glissement imputable a la
mise en place du remblai (qui représente dans cette expérience la plus importante partie du
glissement).

Conclusions pratiques

Le rapprochement des deux types de courbes (frottement/déplacement d’'une part et
poussée/déplacement d'autre part) met en évidence un danger accru pour les hauteurs
soutenues importantes, une base reposant sur de I’argile ou un rapport déplacement de
mobilisation de la poussée/hauteur plus important comme ¢’ est e cas pour des sols de faible
densité.

Rappelons I’ avis de Duncan et a. (1990) : la plupart des problemes de murs de souténement
sont associés ala présence de sols argileux dans lafondation ou le remblai ; peu de problemes
ont été rencontrés avec des murs fondés sur du sable ou du gravier ; les murs avec un remblai
granulaire et fondés sur le rocher ont par contre tendance a étre surdimensionnés.

L’examen (sommaire) de comparaison des courbes de mobilisation des efforts et des
résistances donnent des indications qui vont dans le méme sens.

Les divers guides et reglements donnent des estimations des valeurs de déplacement
nécessaire a la mobilisation de la poussée. Mais ils ne proposent aucune valeur pour la
mobilisation du frottement. 1l faut donc chercher des informations complémentaires en dehors
de ces documents si I’ on souhaite évaluer le déplacement al’ équilibre.

IIs attirent toutefois I’ attention sur un certain nombre de risgues : présence d’argile sous le
soubassement, hauteur soutenue importante avec des matériaux de mauvaise qualité, retour
progressif de la pression des terres de sa valeur de poussée a sa valeur au repos.

Enfin, il convient de prendre en compte les conditions de drainage (voir le chapitre V1I).

140



Chapitre VIII — Limitation des déformations

VII1.5 Casdesdigues

Dans le cas des digues, la cause du glissement est tres différente de celle des quais, ici, il 'y a
pas de poussée des terres mais action de la houle, phénoméne qui nécessite un examen
probabiliste.

Nous allons développer maintenant I’idée suivante: il n’est pas possible ou en tout cas pas
souhaitable (car trop dispendieux) d’empécher complétement qu’un glissement se produise
lors de la plus forte vague de la plus forte tempéte que pourra subir I’ ouvrage au cours de sa
vie.

Le caractére aléatoire de la houle oblige a adopter un point de vue probabiliste. On utiliseraen
particulier la notion de distance de glissement probable, qui est I’ espérance mathématique (la
«moyenne ») de lavariable aléatoire « distance de glissement » sous |’ action de la vague.

VII1.5.1Lestravaux japonais sur la distance de glissement

Il sagit la de travaux japonais qui remontent au moins a 1963 avec des travaux
expérimentaux (Nagai, 1963). Ces expériences effectuées en bassin de houle a des échelles de
1/20 et de 1/10, permettaient d’ enregistrer les pressions exercées sur le caisson en modele
réduit ainsi que son déplacement horizontal. Elles avaient pour but principal de vérifier les
formules donnant les forces exercées par une vague déferlante sur une digue verticale, en
S assurant que le mouvement de glissement démarrait a I'instant ou la force horizontale
dépassait laforce résistante.

Ce n'est que plus tard que I'intérét s'est porté sur la distance de glissement. L'idée a éé
d estimer la distance de glissement probable et de fonder |e dimensionnement sur cette valeur
de maniére plus ou moins directe. On peut d’abord citer 1to (1971) qui propose de prendre en
compte la distance de glissement et de choisir la vague maximae a considérer dans le
dimensionnement.

Cette approche a été reprise et approfondie par Shimosako et al. (1994), Shimosako et
Takahashi (1999) puis par Goda et Takagi (2000).

VI111.5.2 La méthode du glissement probable de lto (1971)

VII1.5.2.1 Hypotheses et modélisation

Notons d abord que ces travaux sont antérieurs a la premiére version de la formule de Goda
(1974), qui donne les pressions horizontales (et aussi verticales) engendrées par |’ action de la
houle. A cette époque, au Japon, ¢ était plutét laformule de Sainflou qui était utilisée pour les
vagues non déferlantes et laformule de Hiroi pour les vagues déferlantes (Goda, 2000).

Ito supposait une répartition uniforme de la pression horizontale appliquée sur la paroi et une
répartition triangulaire de la pression verticale sous la semelle.
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Par rapport aux études statiques, il faut prendre en compte |’ aspect dynamique, méme trés
grossierement. Il est en particulier nécessaire de faire une hypothése sur I’ évolution dans le
temps des forces.

Force A
exercée

F

>
<

T temps
Figure VI11-8 Modélisation dela force due a une vague par uneimpulsion rectangulaire

Ito retient une impulsion de forme rectangulaire (voir la figure ci-dessus) pour modéliser
I’ évolution dans le temps de la force horizontal e exercée par une vague sur un caisson.

Il obtient alors I expression du déplacement x du caisson pendant unetelle impulsion :
-9 F (|: - fw)[Z

avec W le poids, f le coefficient de frottement et g I’ accélération de |a pesanteur.

L’ expression proposée, méme dans le cadre d’une impulsion rectangulaire, est simplifiée car
elle ne prend pas en compte la différence entre le poids d§augeé et la masse a prendre en
compte pour I'inertie ni la différence entre la force de frottement pendant I"impulsion (ou elle
est diminuée par I'effet de la surpression sous le caisson) et la force de frottement apres
I"impulsion.

En faisant I’ hypothése supplémentaire : T°=kH, avec H la hauteur de lavague®™ et k le nombre
d onde de la houle, on écrit le déplacement S du caisson durant N vagues par :

S= N@“Eﬁ“ FIH)EH) ~Wp(H) g
2 (fw)

La relation F(H) (force horizontale due a une vague de hauteur H) est supposée linéaire par
morceaux. Hc représente la hauteur de vague minimale permettant un glissement ; p(H)dH est
la probabilité qu’ une vague ait une hauteur comprise entre H et H+dH.

% On peut trouver, par exemple dans Goda (2000), une définition précise de |a hauteur de vague : entre chaque
passage de |’ élévation de la mer par e niveau zéro, on identifie la plus grande créte ou le plus grand creux. La
différence d' élévation entre un creux et une créte qui se suivent immédiatement est la hauteur de la vague. On
pourrait distinguer selon que I’ on retient la créte puis le creux qui la suit ou bien le creux et la créte qui le suit.
Mais cette différence n’ est pas prise en compte dans la pratique.
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VI11.5.2.2 Principaux résultats

Ito est adors en mesure de calculer sur un exemple le glissement en fonction du
dimensionnement (supposé caractérisé par la hauteur de vague critique Hg). On retient les
valeurs numériques suivantes :

* laprofondeur h=15m;

e lahauteur immergée du caisson d=10m;

e Hjys=45m;

* lecoefficient de frottement f=0,6 ;

* le coefficient k a été évalué pour des vagues irréguliéres d apres les résultats sur le
glissement total avec k=0,025 s/m pour d/h=2/3 et k=0,013 s’/m pour d/h=1/3 (d
profondeur de |’ eau au dessus du soubassement, h profondeur del’ eau).

On obtient alorsles résultats suivants :

Rapport Ho/Hys pgtljlrslileinle()r(])tosvzgl;n%
1,60 0,64
1,80 0,15
2,00 0,04
2,40 0,002
2,85 0,000

Tableau VII11-5 Glissement cumulé pour une tempéte
de 1000 vagues en fonction du rapport HJ/Hys

En conclusion, en comparant ces résultats probabilistes et e dimensionnement conventionnel
de I’ époque, Ito propose de retenir comme vague de dimensionnement H; = 2,0 X Hy3 ou la
valeur limite donnée par la profondeur d’eau ; il conseille de conserver en plus le coefficient
de sécurité global sur le glissement de 1,2. 1| donne des abagques permettant de déterminer le
glissement probable si |es hauteurs de vagues suivent une distribution de Rayleigh.

21 On suppose que la valeur moyenne de la hauteur des vagues vaut H. Si les hauteurs de vagues suivent la loi

de Rayleigh, la probabilité P pour qu’ une vague dépasse la hauteur H s écrit : P(H) = exp@—’—; BEBZ E
OHO
O 0
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VI1I11.5.3 Travaux de Shimosako et al. (1994) et de Shimosako et Takahashi (1999).

VII1.5.3.1 L’article de 1994 : évaluation du glissement en prenant en compte la formule de
Goda et une impulsion triangulaire

Par rapport aux travaux de Ito (1971), Shimosako et al. (1994) soulignent les progres réalisés
dans la connaissance des pressions exercées par la houle notamment la formule de Goda
(1974) qui inclut les pressions des vagues déferlantes ainsi que certains perfectionnements
ultérieurs de cette formule.

WK

Fo

Ma
Z/ \
BN
P’

i—
Fr
U
Figure VI11-9 Forces s exer gcant sur un caisson (Shimosako et al., 1994)

Ces auteurs écrivent d' abord de maniére précise le principe fondamental de la dynamique en
prenant en compte la masse gjoutée M, (masse d' eau qui suit la dynamique de la structure
augmentant d’ autant les forces d’inertie) :

(g+Ma)X=F—FR ~F,

ou R, =f(P' - U)est laforce de frottement, F et F, sont les forces de pression horizontales

dues a la houle qui s exercent sur chacune des parois verticales du caisson, U est la force qui
s exerce sous la base du caisson et qui est engendrée par la pression interstitielle due a la
houle, P et P’ sont le poids et |e poids déaugé du caisson.
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Pour simplifier, ils négligent dans leurs calculs ultérieurs la masse gjoutée et la force Fp ; ils
supposent de plus que les coefficients de frottement statique et dynamique sont égaux. Enfin,
la force F est remplacée par une force Fr, force au niveau de la base du soubassement qui
prend en compte la réponse dynamique du caisson. Celarésulte d'un calcul aux éléments finis
de la réponse dynamique du caisson qui prend en compte le comportement du sol et des
pressions interstitielles a I'intérieur de celui-ci. L’équation du principe fondamental de la
dynamique devient :

O =F +1u-tP
g
On définit ensuite une force de glissement équivalente Fe :
F,=F +fU

A ladifférence de Ito (1971), Shimosoko et al. (1994) utilisent une modélisation triangulaire
de I’impulsion de force équivalente (voir lafigure ci-apres).

Femax

fP

Fe(t)

0 12 T temps

Figure VI11-10 Modéisation de la for ce équivalente due a la houle par uneimpulsion
triangulaire

Le glissement ne commence que lorsque F, >fP'.

Dans ces conditions, |’intégration du principe fondamental de la dynamique par rapport au
temps donne lavaleur du glissement D pour une impulsion triangulaire :

o= 9% (Fomax — P)3 (Fomax +P)
8PP F2 1

Une telle modéisation triangulaire semble assez naturelle a I'examen de la courbe
expérimentale F(t) et F(t) donnée par Shimosako et al. (1994).
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Mc Douga et Sulisz (1990) ont mené des caculs pour une digue verticale sur un
soubassement. |Is concluent que I’ hypothése du profil triangulaire peut étre valable dans un
cas général mais se révele fausse s la longueur d’onde de la vague est petite, a cause du
déphasage spatial (B/L>1 avec B lalargeur de la digue (voir lafigure VI11-9) et L lalongueur
d onde de la houl€) ou s au contraire les vagues sont longues (h/L<1/20 avec h |a profondeur
d eau).

Une telle modélisation triangulaire est reprise par Klammer et a. (1996), avec toutefois la
possibilité d’avoir une impulsion dissymétrique. La modélisation de Klammer et al. est fondée
sur la construction d'une impulsion triangulaire ayant la méme durée que |’ expérience pour

les phases de croissance et de décroissance de la force; I'intégrale J'F(t)dt est égale dans le
modele et dans I'expérience pour chacune des deux phases et la valeur de pic est aussi

conservée entre expérience et modéle. Les courbes données par Walkden et a. (1996) vont
auss trés nettement dans le sens d’ une impulsion triangulaire mais asymeétrique.

Enfin, citons la modélisation proposée par le groupe de travail n°28 de I’ AIPCN (PIANC,
2001).

Force horizontale
Fmax
Fe )
Fconst /
0 temps
TC Td

Figure VIl11-11 Exemple de paramétrisation de la force d’ une vague défer lante sur une
paroi verticale, d apres PIANC (2001)
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Shimosako et al. (1994) conduisent, sur un exemple, les calculs présentés précédemment et
donnent alors la distance de glissement pour une vague :

[T I I I I I I I I I 1000

Vague de dimensionnement : N
i -+ 800
B Hp= 81m |

p= 9.9m
- Hp=11,0m 00 D (cm)
n Hp=12,1m 4
B 200
| [ | [

0 5 10 15 0

H (m)

Figure VI111-12 Distance de glissement D d’un caisson
pour une vague de hauteur H (Shimosako et al., 1994)

Enfin, comme Ito (1971), Shimosako et a. (1994) donnent la valeur probable du glissement
sur une période de 9 ans, d’ un exemple de digue, en fonction de la hauteur de la vague de
dimensionnement, pour laquelle on prend le coefficient de sécurité au glissement égal a 1.

VII1.5.3.2 Les travaux de Shimosako et Takahashi (1999) : proposition d une méthode de
dimensionnement fondée sur la limitation du glissement

Les travaux complémentaires publiés en 1999 par Shimosoko et Takahashi ont permis de
compléter ou de preéciser les travaux antérieurs.

s prennent cette fois-ci en compte la masse gjoutée de I’eau, qu'ils évaluent & 1,0855ph?,
avec h la hauteur de I’eau au pied du caisson et p la densité de I’ eau. Par contre, ils ne font
plus de différence entre F et F+, ce qui simplifie la démarche tout en la clarifiant.

Autre différence par rapport aux travaux de 1994 : ils prennent en compte en plus de
I”impulsion triangulaire une force sinusoidale.

Ils mettent en cauvre une simulation numeérique probabiliste par la méthode de Monte-Carlo.
lls évauent la distance moyenne de glissement du caisson comme la moyenne de
5000 simulations portant chacune sur I’ ensemble de la durée de vie de I’ ouvrage.

Ces calculs ont été confrontés a des expériences sur modéle réduit avec une houle irréguliere,
avec une concordance assez satisfaisante.
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Les simulations numériques réalisées pour des conditions variées de profondeur d eau et de
houle mettent en évidence que le facteur de securité global vis-a-vis du risque de glissement
ne donne pas du tout la méme sécurité selon les conditions: en faible profondeur, le
glissement probable est nettement plus faible (a peu prés zéro pour un coefficient de sécurité
au glissement lors du dimensionnement pris égal a 1,2) qu’en profondeur plus importante
(Jusgu’a 1 m dans les calculs effectués toujours avec un coefficient de sécurité de 1,2). On
conclut donc que le dimensionnement ne peut pas étre fondé sur ce seul coefficient de
securité.

Enfin, Shimosoko et Takahashi proposent une méthode de dimensionnement fondée sur la
limitation de la distance probable de glissement a 30 cm (valeur retenue par les auteurs sans
judtification particuliere) ce qui, sur un exemple, permet un dimensionnement plus
économique que les méthodes en vigueur, en particulier pour les profondeurs d’ eau faibles.

VI11.5.3.3 Travaux de Ling et al. (1999)

La méthode est assez semblable a celle utilisée par Shimosoko et al., en particulier, Ling et al.
prennent aussi en compte I’ effet de la masse gjoutée. Ils supposent que les forces verticale et
horizontale sont sinusoidales. L'effet du déphasage entre la force verticae et la force
horizontale est étudié : le déplacement diminue quand e déphasage augmente.

Enfin, les auteurs se sont intéressés a un ensemble de données concernant des événements
réels et ont comparé les glissements observés a leurs propres résultats obtenus en considérant
I”action d’ une vague. 1l se pose bien slr la question de savoir combien de telles vagues se sont
produites dans une tempéte. Pour Ling et a., ce nombre est variable entre 2 et 38, mais en
général inférieur a 20. Les écarts entre déplacement mesuré et déplacement réel sont
importants ; les auteurs concluent qu’ une estimation raisonnable peut étre donnée si 1a hauteur
de houle réelle est connue.

Pour atténuer I’'importance de I’ écart entre réalité et calcul, nous g outerons aussi qu’ au moins
dans certains cas, |’ écart de déplacement effectivement constaté entre les différents caissons
d une digue est lui aussi important. Le choix de se limiter a des efforts sinusoidaux, choix
sans doute peu réaliste, pénalise aussi peut-€tre cette étude.
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VI11.5.4 Propositions de Goda et Takagi (2000)

VII1.5.4.1 Principes utilisés

Goda et Takagi se situent explicitement dans la suite des travaux de Shimosako et Takahashi
(1999). A partir de cette méthode d estimation de la distance de glissement probable, Goda et
Takagi vont présenter une méthode de conception et d’ optimisation économique des digues en
caissons. L’ une des données du probléme est ladurée de vie de I’ infrastructure.

Leur méthode comporte une introduction encore plus poussée du calcul aléatoire et de la
simulation. Il s'agit de prendre en compte directement le caractéere aéatoire de diverses
variables, pour reconstruire une suite de vagues individuelles pour chacune desquelles il faut
calculer le glissement éventuel du caisson.

La condition de glissement est exprimée simplement par :
Fnax > (P-U)

avec les mémes notations que précédemment, en particulier Frax est le maximum de la force
horizontale due a une vague sur le caisson.

La méthode de calcul du glissement produit par une vague individuelle est la méme que celle
de Shimosako et a. (1994). Pour gagner du temps de calcul, Goda et Takagi (2000) ne
reprennent pas les perfectionnements ultérieurs apportés par Shimosako et Takahashi (1999).

VI111.5.4.2 Probabilité de ruine et glissement probable

La méthode développée permet de déterminer la probabilité de ruine pour le
dimensionnement classique d’ une digue. Les valeurs trouvées s éalent entre 2 . 10° et 10™.
Ces valeurs sont considérées comme compatibles avec e recensement établi par Kawai® qui
estime cette probabilité compte tenu des accidents &3 . 10, pour une durée de vie de 50 ans,
le taux annuel moyen étant de 7 . 10,

% Pour |es références de ce travail en japonais, se reporter & Goda et Takagi (2000).
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Figure VI11-13 Estimation de la probabilité derupture par glissement d’une digue
congue par la méthode traditionnelle sur une période de 50 ans en fonction dela
profondeur d’eau devant I’ouvrage h (Goda et Takagi, 2000)

L’ estimation de la distance probable pour le dimensionnement classique a été également
réalisée. Il a été constaté que la distance de glissement probable commence par augmenter
avec laprofondeur de I’ eau. En eau peu profonde, |a hauteur maximale des vagues est limitée.
Iy a ensuite un maximum pour une profondeur h de I'ordre de 3,5 fois la hauteur
significative de houle de conception notée (H,,;)s, sur le graphique précédent. Ceci est

cohérent avec une remargue analogue de Shimosako et Takahashi (1999).

Ces auteurs ont également étudié I’influence de certains paramétres comme la période de la
houle. IIs ont trouvé que, lorsque la période T croissait, la probabilité de ruine et plus encore
la distance de glissement probable croissaient également. Ceci est explicable par
I’ accroissement de laforce de poussée et de ladurée d’ application de cette force.

VI11.5.4.3 Optimisation économique

Les auteurs ont considéré que le glissement d’un caisson de quelques métres n’avait pas
dimpact a court terme sur les opérations portuaires et que I’estimation du colt d'un tel
glissement se limitait a la réparation de la digue. Les auteurs ont envisagé plusieurs lois liant
le colt de réparation et |a distance de glissement, en partant de I’idée que le colt de réparation
est nul tant que le glissement est inférieur a 30 cm et que le colt de réparation est le colt de
reconstruction quand le glissement a atteint b+B/2 avec b la distance qui sépare |’ arriére du
caisson avec le bord du soubassement et B lalargeur du caisson.
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Les auteurs ne font pas intervenir de taux d’ actualisation dans leurs calculs économiques.
L’introduction d’un taux d’ actualisation conduirait a abaisser le prix des réparations et donc a
diminuer le dimensionnement de la digue.

Notons que |’optimisation du dimensionnement est obtenue par un dimensionnement
classique mais avec une vague de dimensionnement optimisée. Les auteurs conservent la
hauteur de créte de ladigue égale 20,6 Hys.

Signalons aussi |’ existence d’'une approche d’ optimisation économique et probabiliste de la
conception, prenant en compte plusieurs modes de ruine et non pas seulement le glissement,
proposee par Voortman et al. (1999).

VI111.5.4.4 Choix d’une limitation du déplacement

Goda et Takagi (2000) ont également procedé a une évaluation de la distribution du
déplacement. On constate toutefois une dispersion importante du co6té des grands
déplacements.

IIs trouvent une relation (a peu pres) linéaire entre la moyenne Dyip des 10% des
déplacements les plus grands et |a distance probable de glissement Dy,. D’ aprés le graphique
gu’ils donnent, on peut prendre :

D1/10=7Dn

Cela a une conséquence directe sur le choix que I’ on peut faire pour la distance de glissement
probable de dimensionnement. Shimosako et Takahashi (1999) avaient proposé de prendre
30 cm (voir paragraphe V111.5.3.2). Une telle valeur conduit pour une digue de 100 caissons a
avoir 3 ou 4 caissons déplacés de plus de 2 m, ce qui sera considéré par les autorités
portuaires comme un dommage majeur pour ladigue.

Celaamene Goda et Takagi (2000) a recommander (avec précautions) une valeur probable du
glissement de 10 cm.
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VI11.5.5 Conclusionsrelatives aux digues

Les travaux que nous venons de passer en revue ont tous comme point commun a I’ origine
d évaluer le déplacement subi par un caisson lors d’ une vague. Il devient alors nécessaire de
prendre en compte I’inertie du caisson et ladurée d’ application de laforce.

Pour tous les auteurs, le mouvement commence quand la force horizontale due a la vague
devient supérieure a la force (maximale) de frottement. Ceci est tres différent de |’ approche
utilisée pour les quais, ou |’ accent est mis sur la distance de mobilisation du frottement.

On constate des divergences dans le détail de la modélisation physique entre les différents
auteurs. Notamment la force horizontale peut étre modélisée par une impulsion rectangulaire
ou triangulaire, par une sinusoide ou encore la superposition d' une sinusoide et d’ impulsions
triangulaires. Le traitement de la masse d’ eau gjoutée differe également.

Le traitement de |’aspect probabiliste connait aussi plusieurs variantes: sommation par
intégration en fonction d’une certaine répartition de la densité de probabilité des vagues (lto,
1971) ou bien simulation de Monte-Carlo (Shimosako et Takahashi, 1999).

Ces méthodes paraissent seduisantes d'un point de vue théorique car elles prennent plus
fidélement en compte |’ aspect aéatoire de la houle, ainsi que I’ objectif que I’ on veut se fixer.
Celui-ci peut alors étre défini comme une limitation du niveau des dégradations potentielles et
de leur risque d’ apparition.

Les résultats numériques mettent en évidence le fait que le niveau de sécurité réd de la

méthode de dimensionnement classique dépend des situations ; ceci parait un argument fort
en faveur de la prise en compte de ces approches par |’ estimation du glissement probable.
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VI11.6 Conclusion relative a la limitation des déformations

Nous avons d'abord examiné dans ce chapitre la mobilisation du frottement sur des
expériences de laboratoire et sur des essais a grande échelle. Les résultats montrent une
dispersion assez importante. L’interprétation des essais pour des ouvrages nécessite la prise
en compte délicate d' effets d’échelle (taille de I’ échantillon, taille des grains) et de divers
parameétres (rugosité, densité du sol).

Nous avons ensuite éé amenés a envisager séparément I’ é&ude des quais et celle des digues::
dans le premier cas, la compatibilité des courbes de mobilisation du frottement et de la
mobilisation de la poussée des terres est au centre du probleme ; dans le second cas, I’ éude
du glissement créé par chaque vague avec la prise en compte de I’inertie du caisson est
primordiale. Par ailleurs, I’ étude bibliographique a montré une situation tres différente entre
les quais et les digues en ce qui concerne le niveau de I’ activité de recherche dans chacun de
ces domaines.

Dans le domaine des quais, on a trouvé peu de travaux récents et les informations recueillies,
souvent dispersées, ne permettent pas de proposer de nouvelles recommandations. L’ attention
a été attirée toutefois sur le risque d'incompatibilité des déplacements nécessaires pour
mobiliser la poussée des terres et ceux régissant la force de frottement dans le cas ou le
comportement de I'interface est radoucissant (cas d’ un sol argileux sous la base) ou pour un
remblai de mauvaise qualité soutenu sur des hauteurs importantes. Sans aller jusqu’'a
I"instabilité, on peut se trouver face a un déplacement qui pourra étre jugé excessif (état-limite
de service).

Dans le domaine des digues et plus particuliérement des digues en caissons, la situation est
tres différente. Les chercheurs japonais, en partant sur les mémes idées que des travaux déja
anciens, ont renouvelé la réflexion sur la possibilité dans le dimensionnement de tolérer une
possibilité de glissement. Cette direction parait particuliérement intéressante méme s les
travaux les plus récents (Goda et Takagi, 2000) insistent sur les travaux qui restent a effectuer
dans le domaine : mieux prendre en compte le déroulement des tempétes et pas seulement la
tempéte maximale annuelle, améliorer la connaissance des lois de probabilité pour les
événements extrémes, raffiner les algorithmes en prenant en compte I’'incertitude sur les
données, effectuer des enquétes de terrain sur les distances de glissement constatées, etc.

Notons toutefois que cette démarche est tres différente de la démarche suivie actuellement en

Europe dans le cadre des Eurocodes (voir le paragraphe 111.5.3). Mais peut-étre la spécificité
des digues en caissons justifie t-elle d’ envisager une autre approche ?
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IX Conclusons

IX.1 Généralités

Au terme de cette revue bibliographique, on peut constater la diversité des situations selon les
sujets: niveau d activité des recherches, niveau de consensus. On a souvent relevé des
disparités dans les informations fournies par les différentes sources ; ces divergences ont été
relevées et commentées mais sans pouvoir forcément trancher sur des points qui restent en
débat. Par ailleurs, on a constaté un net clivage entre digues verticales d’ une part et quais-
poids d’autre part. Les digues verticales constituent un objet de recherche spécifique et actif,
ce qui ne semble pas étre le cas des quais-poids.

IX.2 Confirmation du bien-fondé de la problématique

Tout d abord, les résultats de I’ étude bibliographique, au moins pour le cas des digues, ont
largement confirmé |’intérét de la question initiale : développement international des digues
verticales, nombre d’accidents, réle important du glissement dans la pathologie. Certaines
études théoriques donnent des indications similaires (Sgrensen et Burcharth, 2000) : niveau
élevé du risgue de ruine pour des digues verticales existantes et en particulier niveau éevé de
risque de glissement. L’ importance des travaux de recherche dans le domaine des digues
verticales contribue aussi a justifier a posteriori cette étude. Les études et les recherches dans
le domaine des quais-poids ont paru, en comparaison, beaucoup moins développées: on add
se tourner vers des travaux sur les murs-poids, pourtant eux-mémes peu abondants.

IX.3 Meéthodes de conception des ouvrages portuaires

IX.3.1 Lesprincipesclassiques

Au niveau des principes de conception des ouvrages poids portuaires (quais-poids et digues
verticales), les méthodes classiques de dimensionnement sont fondées, pour ce qui concerne
lastabilité externe, sur trois vérifications:

» glissement,
* renversement,
* poingonnement du sol de fondation.

Ces vérifications peuvent étre menées suivant les anciennes méthodes attribuant pour chaque

vérification un coefficient de sécurité global, ou bien étre intégrées dans un systeme de
vérification semi-probabiliste utilisant des coefficients de sécurité partiels.
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1X.3.2 Ledéveloppement des méthodes semi-probabilistes

Ces systémes sont maintenant bien élaborés pour ce qui concerne les murs-poids (voir par
exmple le fascicule 62 titre V, I"Eurocode 7 ou encore ROSA 2000). Notons qu'ils sont
ouverts a d’ autres types de vérifications que les trois modes de rupture classiques.

Le cas des digues verticales est nettement moins traité. |l faut citer les travaux de Burcharth et
Sarensen (1998, 1999) qui, dans le cadre du projet MAST III/PROVERBS, caent les
coefficients de sécurité partiels pour les digues verticales selon le degré de connaissance des
conditions de houle, la réalisation ou non d’ essais sur modéles et |a profondeur d’ eau. Notons
gue ces calages sont effectués en utilisant un indice de sécurité fondé sur des objectifs de
risques juges acceptables et fixés apriori.

1X.3.3 Diversescritiquessur lesveérifications classiques

Un certain nombre de critiques ont été faites quant au choix des vérifications : vérifications
jugées inutiles ce qui est sans doute un moindre mal (et qui concerne des vérifications autres
gue le glissement), mais aussi Vvérifications potentiellement insuffisantes du fait de la
separation arbitraire des forces résistances et motrices (difficulté soulevée par Mommessin et
Negre en 1983 pour les murs de souténement) ou du fait de la séparation arbitraire de |’ effet
de la force et du moment (objection soulevée par Sekiguchi et Kobayashi en 1994 pour les
digues). Les travaux de Mommessin et Néegre sont fondés sur le calcul a la rupture. Les
travaux de Sekiguchi et Kobayashi sont fondés sur des calculs élastoplastiques, sur des
travaux antérieurs sur les fondations superficielles et sur I’analyse d’un accident. Ils sont
confortés par des travaux expérimentaux.

1X.3.4 Etudedesdonnéesd’ accidents

Cette analyse (Werner et al. en 1998, Oumeraci en 1994) montre que le glissement est I’un
des modes principaux de ruine. Cela conforte donc le bien-fondé du principe de la vérification
au glissement ainsi que la nécessité de procéder a toutes les études nécessaires pour une étude
soigneuse de cette condition :

H<fxV/y

ou H représente la force horizontal e appliquée,
V laforce verticale (ou normale),
f le coefficient de frottement &1’ interface sol/fondation,
y un coefficient de sécurité (associé af).

On peut définir le coefficient de frottement comme la valeur maximale que peut atteindre le
rapport H/V sans que le bloc ne se déplace.
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IX.4 Lavaleur aretenir pour le coefficient de frottement

Le choix de la valeur du coefficient de frottement est une question centrale pour la
vérification au glissement. Dans le rapport, on a mis I’ accent sur les résultats d’ expériences a
grande échelle et en laboratoire, sur les préconisations des codes et réglements et sur les
regles de I'art telles qu’ elles sont présentées par divers auteurs. Dans le premier cas, on a
décrit le contexte et les résultats des expérimentations. Dans les deux derniers cas, il a été
nécessaire de mettre en relation les coefficients de frottement préconisés avec les coefficients
de sécurité correspondants. La dispersion des coefficients de frottement est en partie atténuée
par la prise en compte du coefficient de sécurité qui lui est simultanément recommandé.

En ce qui concerne le coefficient de frottement entre I’ouvrage et son soubassement, on a
relevé plus d éudes expérimentales relativement ponctuelles (méme s certaines ont mis en
cavre des moyens d'essais importants) que de programmes de recherche scientifique de
grande ampleur.

Les recommandations des diverses sources témoignent d’une dispersion des évaluations du
coefficient de frottement, ainsi que du nombre de parametres pouvant intervenir des !’ origine :
nature du matériau de soubassement, densité de ce soubassement, état de surface de la
semelle, vitesse de chargement, homogeénéité de la répartition des contraintes, intensité de la
contrainte verticale...

On a noté les nombreuses mises en garde vis-a-vis de la velléité de fonder un ouvrage-poids
sur un sol de mauvaise qualité. 1l est vivement recommandé de substituer le mauvais sol sous
la fondation par une couche de matériau granulaire de bonne qualité. Par exemple, au Japon,
I épai sseur minimal e de soubassement demandée pour une digue est de 1,50 m.

Notons également que I'influence de |’eau sur le comportement d’interface d’un matériau
granulaire serait loin d’ étre négligeable au vu de quelques rares expériences (Géminard et al.
en 1999, Potyondi en 1961...). Cette question mériterait d étre approfondie.

Enfin, la résistance des matériaux constituant le soubassement aurait également une incidence

notable sur la valeur du coefficient de frottement d’ aprés I’ expérience japonaise (relatée par
I’ AIPCN en 1995).
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IX.5 Lapriseen compte des dispositions constructives pour la semelle

Dans le cas des murs de soutenement, diverses dispositions constructives ont été envisagées
pour améliorer la résistance au glissement : béches pouvant étre situées a divers endroits de la
semelle, semelle inclinée, semelle a rugosité augmentée. Des dispositions comparables ont pu
étre utilisées pour les structures offshore (Tani et Craig, 1995). Les travaux de recherche sur
les murs sont relativement peu nombreux et les travaux expérimentaux encore plus rares; les
reglements prennent parfois en compte ces dispositions constructives (béches, semelle
inclinée), mais le plus souvent par d’ autres moyens que |I’augmentation du coefficient de
frottement.

Il faut distinguer parmi les divers travaux ceux de Horvarth (1991) qui a comparé les diverses
dispositions constructives avec des outils numériques plus élaborés que les autres auteurs. 1
conclut notamment que les dispositions consistant a mettre en cauvre une béche au talon ou
une semelle inclinée sont plus intéressantes, en particulier lorsgue les forces de poussée sont
tres élevées (comme celles engendrées par les sollicitations sismiques ou la liquéfaction des
remblais par exemple).

Leroux (1992) propose une méthode de calcul permettant de prendre en compte le gain de
butée apporté par des béches sous des caissons au Havre.

L’ adaptation de la rugosité de la semelle a la taille moyenne des grains du sol de fondation
semble aussi constituer une voie qu'il conviendrait d’explorer. Au vu des expériences de
laboratoire (LRPC Nord-Picardie, 1990), de la suggestion des recommandations allemandes
(EAU, 1990) et de I’ état de I’ art japonais (AIPCN, 1995), cette possibilité parait intéressante
mais nécessiterait probablement des validations supplémentaires.

Par ailleurs, certains auteurs ont propose des procédés pour réduire |’ effort de poussee (Elman
et Terry en 1988, Li en 1990).

Citons enfin les pratiques japonaises consistant a installer un matelas de caoutchouc (rubber)
ou d asphalte entre |e caisson et |e soubassement en vue d’ améliorer I’ adhérence.
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IX.6 Lapriseen compte des sollicitations cycliques

L’ effet de sollicitations cycliques sur le coefficient de frottement a été éudié par des essais en
laboratoire, des essais (peu hombreux) menés a plus grande échelle, ainsi que des travaux de
modélisation menés récemment sur ce probléme.

L’ action de sollicitations cycliques sur un ouvrage peut, suivant les conditions de drainage,
nécessiter la prise en compte du développement des pressions interstitielles a la base de
I’ouvrage, pressions qui tendent a diminuer la composante normale de la force effective
verticale et donc adiminuer laforce de frottement mobilisable.

Des tests en laboratoire relatifs au comportement cyclique de I’ interface sol-structure lai ssent
apparditre le fait que, dans le cas ou le matériau est drainé, une interface avec des sables
|&ches présente un caractere « durcissant » (la résistance au cisaillement continue a augmenter
avec le nombre de cycles) tandis qu’'avec des sables denses, I'interface peut présenter un
comportement « radoucissant » (la résistance diminue). Dans ce second cas, on se met du coté
de la sécurité en tenant compte de la résistance résiduelle au cisaillement (et non plus la
résistance au pic) dansla veérification au glissement.

Dans le cas ou le matériau n'est pas drainé (ou seulement partiellement), il convient de
déterminer le développement des pressions interstitielles au fur et a mesure des sollicitations
cycliques (tempéte) et d’ évaluer |’ effet du drainage le plus précisément possible en évitant de
le surestimer.

IX.7 Influencedu vielllissement

La question de I’ évolution du frottement au cours de la vie d’un ouvrage a plutot éé abordée
par I'étude du comportement d'ouvrages en situation réelle. Cette évolution se fait
essentiellement dans un sens favorable d’ augmentation du coefficient de frottement.

Il se peut que le vieillissement soit surtout dd aux sollicitations cycliques, via une
augmentation de la densité du soubassement. 11 semble donc nécessaire que |’ ouvrage ait dga
subi des conditions de sollicitations relativement élevées avant de pouvoir résister a sa
premiere tempéte. Toujours est-il que certains auteurs assez isolés (Nagai et Kurata, 1974) ont
admis une augmentation importante a terme du coefficient de frottement initial dans le cas
d’ une digue. Tanimoto et a. (1992), plus réservés, estiment que |’ effet favorable du temps sur
le coefficient de frottement est d§ja pris en compte de maniére implicite dans le réglement
japonais (f = 0,60 associé a un coefficient de sécurité de 1,2).
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IX.8 Forceshydrauliques agissant sous la semelle

Il est important de prendre en compte les effets de la pression et de la circulation de I’ eau sous
les ouvrages au cours de la vérification du non-glissement. Dans le cas des digues constituées
de caissons disposeés sur un soubassement en enrochements (appel ées digues mixtes), il s agit
d’un sujet d’ actives recherches expérimental es et numériques.

En ce qui concerne les forces responsables du glissement, I’ examen détaillé de la poussée des
terres ou de I'effet de la houle ne rentrait pas dans le champ défini par la présente étude
bibliographique. Néanmoins, on a pu constater que ces sujets étaient I’ objet de recherches
toujours actives.

Nous nous sommes limité essentiellement a I’ é&ude des forces hydrauliques agissant sous la
semelle, et plus précisement aux surpressions dues a un écoulement « permanent » ou a la
houle (a noter toutefois la prise en compte de I’ écoulement dans le calcul de la poussée des
terres). L’action de la houle se traduit par des variations de la pression de I'eau sous la
semelle et, a certains moments, par une augmentation de cette pression par rapport a la
situation sans houle, ce qui est une situation défavorable pour la résistance au glissement. Le
domaine de recherche le plus actif est I’ effet de la houle avec la prise en compte d’ effets non
linéaires.

Parmi les conségquences pratiques, on peut retenir, que I hypothese habituelle d’ une répartition
triangulaire des pressions sous la base (voir par exemple Goda, 2000) peut étre invalidée par
certaines expériences (Marchi indique en 1977 gu’'une répartition rectangulaire serait plus
appropriée dans certains cas) et que la valeur de la surpression dépend des parameétres
géomeétriques du soubassement dans le cas d' une digue sur un soubassement en enrochements
(Tanimoto et Takahashi, 1994), ce qui peut avoir des implications sur la conception
géomeétrique de ces soubassements. La perméabilité des enrochements peut également avoir
une influence non négligeable sur la stabilité du soubassement.

IX.9 Une méthode alternative pour les digues: la limitation de la distance
probable de glissement

Cette question de la limitation des déformations possede deux volets dans la mesure ou |'on
doit distinguer les quais et les digues.

Dans le cas des murs de quais, pour lesquels une déformation méme faible peut étre
incompatible avec les contraintes d’ exploitation, il s agit d’ éudier I’ équilibre entre les efforts
de poussée (qui transmettent les surcharges) et les forces de frottement.

Dans le cas des digues, ouvrages soumis a |'impact de la houle, le travail est plus novateur :
certains auteurs proposent des méthodes de dimensionnement fondées non pas sur le non-
glissement (ou la limitation du risque de glissement a un niveau jugé acceptable), mais sur la
limitation de la distance de glissement probable qui est maintenue a un niveau jugé
acceptable.
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1X.9.1 Casdesquais-poidsintérieurs

En ce qui concerne la condition de glissement d’ un quai-poids intérieur, on peut retenir que le
déplacement nécessaire pour mobiliser le frottement dépend de nombreux paramétres (nature
du sol, sa densité, taille des grains, taille de I’ échantillon, état de la surface d’interaction...).
Les essais a grande échelle recensés conduisent a une mobilisation compl éte atteinte pour des
déplacements horizontaux compris entre 1,6 cm et 10,0 cm.

De plus, certains auteurs mettent en évidence le fait que la plupart des problemes de
glissement pour des murs de souténement poids sont liés a la présence de sols de mauvaise
qualité (argile, limons...) dans la fondation ou le remblai. Certains guides attirent |’ attention
sur le fait que si la distance de mobilisation de la poussée n’ est pas atteinte (ce qui peut étre le
cas pour des sables laches ou un remblai mal compacté), la pression des terres en amont de
I”écran peut étre égale a sa pression au repos, donc étre sous-estimée dans les calculs. Cela
peut amener le quai a se déplacer de fagcon excessive vis-a-vis des contraintes d’ exploitation.

1X.9.2 Casdesdiguesextérieures

En ce qui concerne la condition de glissement d’'une digue extérieure, I'approche par la
limitation probabiliste du glissement cumulé constitue une véritable alternative. Cette voie a
été ouverte par différents auteurs, essentiellement japonais (Nagai en 1963, Ito en 1971,
Shimosako et al. en 1994, Shimosako et Takahashi en 1999, Ling et a. en 1999, Goda et
Takagi en 2000). Elle est naturellement compatible avec une approche probabiliste. Son
application demanderait sans doute des approfondissements ains que le développement
d outils informatiques adéquats.

Cette méthode, qui consiste a évaluer le déplacement subi par un caisson lors de I'impact
d’une vague et a en effectuer la somme pour une tempéte donnée, nécessite la prise en compte
de la durée et de la forme de I'impulsion de la force due a la vague ains que des forces
d’inertie qui, dans de tels cas, deviennent importantes. Le document de I’AIPCN (PIANC,
2001) évoque lui aussi I'importance de la prise en compte des forces d’inertie lors de I impact
de vagues déferlantes.
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On donneici une liste partielle des ouvrages poids construits au cours des 20 derniéres années

Annexe 2

Annexe 2

L iste des ouvrages poids en France

environ en France et & Monaco.

Date de mise en

Typedel’ouvrage | Nom del’ouvrage Localité service L ongueur
Caissons BA . ‘. Roscoff-Bloscon
remblayés Quai delaCriée (29) 2001 172m
Caissons I?’A Quai de laDouane Brest (29) 1996 77m
remblayés
Caisson Jarlan Ext_ens ondu Mole Roscoff-Bloscon 1994 20m
Pierre Lemaire (29)
Caisson Jarlan Ext_ens ondu Mole Roscoff-Bloscon 1988
Pierre Lemaire (29)
Caissons montés en
ééments
préfabriqués en BA . .
servant de coffrage & Quai Vauquois Conquet (29) 1990 287 m
du béton de
remplissage
Caisson Jarlan Quai Ouessant (29) 1986-1987
Quai poids B Quai Sanceo Doélan (29) 1971 1000 m
Quai poidsB Quai Carnot Concarneau (29) 1998 (confortement) 110 m
Quai B Quai plaisance Bénodet (29) 1996 65 m
Mur de Cale Cale Trévargan (29) 2000 60 m
Quai poids Quai 1 (85) 1985 120m
Quai mur en L Quai Descournut Meéze (34) 1999 32m
Quai murenL Quai Nord Meze I:Arl\)lacellec 2001 130 m
Quai mur en L Quai Mourre-Blanc Meze (34) 1998 80m
. Appontement de .
Quai d'accostage Sablanceatx llede Ré (17) 1994 195m
Jetée d’ accostage Jetée « Barbotin » lled Aix (17) 1999 133 m
Quai acolonnes . . .
ballastées Quai Multivrac Séte (34) 1984 200 m
Quai a colonnes Quai J Séte (34) 1989 785m

ballastées
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Typedel'ouvrage

Date de mise en

Nom del’ouvrage L ocalité . L ongueur
service
Caissons Extension QU_ quai Boulogne-sur-Mer Années 70 400 m
Jean Voisin (62)
Caissons Quai del’Asie Le Havre (76) 1989 620 m
Caissons Quai des Amériques Le Havre (76) 1990 500 m
Jetée de protection
en beton, parements | .y <0 e Merquel Mesquer (44) 1997 55 m
magonneés
préfabriqués
. Quais du mole .
Quais o Escale LaRochelle (17) En partie en 1970 1250 m
. Caleet quai de :
Mur en béton Kerpalud Paimpol (22) 2001 110 m
Calssons e bEtON | 4 des Corsaires | St Malo (35) De 1972 41975 250 m
. Prolongement de la .
Caissons Jarlan jetée Ouest Dieppe (76)
) e Port dela
Caissons Jarlan Caissons deli mitant Condamine 2002 ? 280m
leterre-plein
(Monaco)
Port dela
Caissons Jarlan Terre-plein Condamine 2001 ? 280 m
(Monaco)
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