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Résumeé

Les structures maritimes sont trés vulnérables au risque sismique. Leur réponse est dictée par
les mécanismes de déformation du sol environnant, du phénomene d’interaction sol-structure
et de la conception de la structure. Ce qui a incité plusieurs chercheurs a réaliser des essais
expérimentaux sur ce sujet, et notamment des analyses numeriques pour essayer de se
rapprocher du comportement réel du sol. Sachant que ce dernier, est un matériau complexe
présentant un comportement non linéaire lorsqu'il est soumis a de tres faibles niveaux de
déformations, les mécaniciens du sol ont développé différents modeles de comportement du
sol. Parmi ces modeéles, on citera les plus importants et les plus utilisés dans les calculs
géotechniques numériques que sont le modele linéaire-élastique parfaitement plastique de
Mohr-Coulomb et les modeles élasto-plastiques dits avancés. Représenter le comportement du
sol sous petites déformations par le modéele Mohr-Coulomb, donnera des résultats peu
réalistes du comportement du sol. De ce fait, il devient judicieux d’adapter les modeles
constitutifs de sol aux problemes spécifiques. Par conséquent, une étude sur I’influence des
modeéles de comportement du sol sur le comportement sismique d’un quai sur pieux a été
effectuée. Trois modeles de sol implémentés dans le code de calcul en éléments finis
PLAXIS 2D ont été utilisés : le modéle Mohr-Coulomb, le modéle élasto-plastique avec
écrouissage (modeéle Hardening Soil) et le modele Hardening Soil en tenant compte de la
rigidité du sol sous petites déformations (modéle Hardening Soil Small-strain). Ce travail de
thése s’intéresse a 1’étude du comportement sismique des quais sur pieux. Pour cela, une
configuration typique de quai sur pieux, tres utilisé dans le monde, a été prise des travaux en
centrifugeuse réalisés au centre de la modélisation géotechnique de I'Université de Californie
(UC Davis). Le quai est constitué d’une plateforme fondée sur un groupe de sept pieux
verticaux et une paire de pieux inclinés, traversant une digue en enrochement. Les résultats
obtenus ont été confrontés aux resultats existants dans la littérature. Par la suite, une étude de
I’effet de la configuration de la digue en enrochement et de I’intensit¢é du chargement
sismique a également été effectuée, dans le but d’analyser leur impact sur les déformations et
les déplacements que subit la digue en enrochement, ainsi que sur la réponse sismique du quai

sur pieux.

Mots-clés : modeles de comportement du sol, quai sur pieux, digue en enrochement, séisme,
méthode des éléments finis, PLAXIS.
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Abstract

Maritime structures are very vulnerable to seismic risk. Their response is dictated by the
deformation mechanisms of the surrounding soil, the phenomenon of soil-structure interaction
and the design of the structure. This has prompted several researchers to carry out
experimental tests on this subject, including numerical analyses to try to get closer to the real
behavior of the soil. As soil is a complex material, with a non-linear behavior when subjected
to very low levels of deformation, soil mechanics have developed different types of models
for simulation of soil behavior. Among these models, we will cite the most important and the
most used on numerical calculations in geotechnical engineering, which are the linear elastic
perfectly-plastic Mohr-Coulomb model and the so-called advanced elasto-plastic models.
A representation of the soil behavior at small-strains by using the Mohr-Coulomb model will
give unrealistic results of the soil behavior. For this reason, it becomes judicious to adapt the
soil constitutive models to the specific problems. Therefore, a study of the influence of soil
constitutive models on the seismic behavior of a pile-supported wharf was carried out. Three
soil models implemented in the finite element code PLAXIS 2D were used: the Mohr-
Coulomb model, the elasto-plastic model with isotropic hardening (Hardening Soil model)
and the Hardening Soil model with an extension to the small-strain stiffness (Hardening Soil
Small-strain model). This thesis work focuses on the study of the seismic behavior of pile-
supported wharves. For this purpose, a typical pile-supported wharf configuration, widely
used throughout the world, was taken from the centrifuge works carried out at the Center for
Geotechnical Modeling of California University (UC Davis). The wharf consists of a deck
supported by seven rows of vertical piles including two pairs of batter piles, embedded in rock
dike. The results obtained were compared with existing results in the literature. Subsequently,
a study of the effect of the rock dike configuration and seismic intensity was also carried out,
in order to analyze their impact on the deformation and displacement of the rock dike, as well

as on the seismic response of the pile-supported wharf.

Keywords: soil constitutive models, pile-supported wharf, rock dike, earthquake, finite
element method, PLAXIS.
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Temps

Temps qui correspond au déplacement maximal du chargement sismique
Temps qui correspond a la réponse maximale du modele

Pression interstitielle

Déplacement horizontal des limites géométrique et du déplacement
imposé dans le PLAXIS 2D

Déplacement vertical des limites géométrique et du déplacement imposé
dans le PLAXIS 2D

Poids

Poids d’un pieu
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Introduction générale

Les ports maritimes jouent un role considérable dans le développement d’un pays,

assurant d’importants ¢changes de marchandises et de personnes.

En Algérie, la majeure partie des ports sont des ports de péche de faible envergure
(Marsa Ben M'Hidi, Béni Saf, Bouharoun, Azeffoun, Collo, El-Kala, etc.). Le pays possede
également une dizaine de ports de commerce de moyenne importance (Oran, Alger, Bejaia,

Jijel, Annaba, etc.) et des ports spécialisés en hydrocarbures (Arzew, Béjaia et Skikda).

La plupart de ces ports sont constitués de quais gravitaires et ils sont amenés a se

développer dans le futur, et en construire de nouveaux de rang mondial.

Tous les ports algériens sont situés sur le littoral, long de plus de 1200 km, au nord du
pays, et ou I’activité sismique est trés forte. Ceci pousse les chercheurs et les ingénieurs a
prendre en considération cet aléa dans I’étude des infrastructures maritimes (construction et

réhabilitation).

Ce travail de these s’intéresse a I’étude du comportement sismique des quais sur
pieux. Ce type de structure est trés répandu dans le monde. Il est constitué d’une plateforme
fondée sur un groupe de pieux verticaux et parfois méme avec des pieux inclinés. Pour retenir
les terres a I’arriére du quai, un remblai en enrochement ou tout simplement une digue en
enrochement peut étre utilisée. Dans ce cas précis, trois configurations de digue peuvent se
distinguer. La premiére configuration est formée d’une seule digue en enrochement
généralement de section triangulaire ou trapézoidale, appelée en anglais « single-lift ». La
seconde configuration se compose de deux ou de multiples digues placées I’'une au dessus de
I’autre, appelée « multi-lift». La derniére configuration est constituée d’une couche

d’enrochement surmontant un sol en pente (un talus), appelée « cut-slope » ou « sliver ».

Lorsque I'utilisation des enrochements n’est pas économique, il est fréquent d’ajouter
une structure de souténement de type gravitaire ou en rideau de palplanches pour remplacer

une partie de la digue.



https://fr.wikipedia.org/wiki/Marsa_Ben_M%27Hidi
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» Objectifs de la recherche

La modélisation numérique est un moyen trés utilisé pour déterminer la réponse
sismique des quais sur pieux. Leur réponse dépend de leur conception, de I’interaction sol-
pieux-plateforme et du mécanisme de déformation du sol. Concernant ce dernier, les
mécaniciens du sol ont développé différents modéles de comportement du sol pour essayer de

se rapprocher de son comportement réel.

Plusieurs travaux ont été menés pour déterminer l'influence des modéles de
comportement du sol sur les résultats de la modélisation numérique. Ces travaux ont touché a
divers cas d’étude : excavations, tunnels, murs de souténement, fondations profondes de
batiments, etc. (Hejazi et al. 2008; Truty 2008; Benz et al. 2009; Masin 2009; Obrzud 2011;
Besseling 2012; Vakili et al. 2014; Op de Kelder 2015; Akbari Hamed 2017; Szerzé & Batali
2017; Hasanpouri Notash et al. 2018; Jaber et al. 2018; Awwad & Al Kodsi 2019; Yeganeh &
Fatahi 2019). Cependant, peu de recherches ont été réalisées sur les quais sur pieux. On peut
citer Deghoul et al. (2017), Deghoul et Gabi (2018) et Zidane (2020).

Devant ce manque, il a été nécessaire de fixer I’objectif de cette étude, dans un
premier temps, a ’analyse de I’influence des modeles de comportement du sol sur la réponse
sismique d’un quai sur pieux (verticaux et inclinés) en présence d’une digue en enrochement,

par la méthode des éléments finis du code de calcul PLAXIS 2D.

Sachant que les quais sur pieux sont trés peu instrumentés lors du séisme, et devant le
manque de données, notamment pour les quais algériens, le choix du cas d’étude s’est porté
sur une configuration typique d’un quai sur pieux traversant une digue en enrochement. Cette
configuration est trés utilisée dans le monde, elle est prise des travaux en centrifugeuse de
McCullough (2003) et Boland et al. (2001a), realisés au centre de la modélisation

géotechnique de I'Université de Californie (UC Davis).

Sous des sollicitations sismiques, les digues en enrochement peuvent subir des
déplacements qui engendrent des déformations dans les pieux. Plusieurs travaux de recherche
meneés sur le comportement sismique des pieux ont montré que ce comportement est régi par
des mécanismes complexes d’interaction sol-pieux (McCullough 2003; Kawamata & Ashford
2010; Tran et al. 2017; Souri et al. 2019a; Vytiniotisa et al. 2019; Yun et al. 2019a; etc.). Par
conséquent, la suite de cette étude est portée sur I’influence de la configuration de la digue en
enrochement et de I’intensité du chargement sismique sur la réponse du sol autour de la digue

et sur le comportement du quai sur pieux.
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Une comparaison des résultats obtenus a été effectuée dans le but de déterminer la
configuration de digue en enrochement la plus avantageuse qui permet le moins de
déformations a la structure du quai sur pieux. Cela pourrait étre une solution de substitution
aux quais gravitaires fréquemment utilisés en Algérie et qui offrirait par la méme occasion

une économie de matériaux et un gain de I’espace occupé sur le bassin.

» Organisation de la these

Cette étude est constituée de quatre chapitres regroupés en deux parties. Elle se

présente comme suit :

La premiére partie présente une étude bibliographique sur le comportement sismique

des ouvrages portuaires de type : quai sur pieux. Elle est composée de deux chapitres distincts :

= Le premier chapitre présente brievement les ouvrages portuaires, en portant un intérét
particulier aux quais fondés sur des pieux. Les dommages que ces quais ont subis et les
déformations du sol durant les séismes passés sont décrits. Le comportement sismique des
pieux est également analysé, en prenant en considération une structure de type quai, et en
considérant notamment d’autres cas fréquemment rencontrés dans les ouvrages portuaires,

comme le cas de sol liquéfiable, de sol en pente, I’utilisation de picux inclinés, etc.

» Le second chapitre s’articule autour de trois points intéressants. Dans le premier point, le
phénoméne d’interaction sol-structure et les différentes méthodes pour I’analyser sont
présentés. Concernant le deuxiéme point, les travaux expérimentaux existants dans la
littérature qui traitent 1’interaction sol-structure dans les quais sur pieux sont exposes.
Quant au dernier point, il présente quelques résultats d’analyses numériques sur le
comportement sismique des quais fondés sur pieux. Ces analyses sont effectuées en deux
dimensions (2D), en trois dimensions (3D) ou simultanément en deux et trois dimensions
(hybride « 2D et 3D »).

La deuxieéme partie concerne 1’analyse numérique du comportement sismique des

quais sur pieux par la méthode des eléments finis. Elle est constituée de deux chapitres :

= Dans le troisiéme chapitre, une analyse numérique est effectuée avec trois modéles de
comportement du sol, dans le but d’évaluer leur impact sur la réponse sismique d’un quai
sur pieux de conception typique tres utilisée dans le monde. Ces modeles sont : le modéle
linéaire élastique-parfaitement plastique avec le critere de rupture de Mohr-Coulomb

(MC), le modeéle élasto-plastique avec écrouissage (HS) crée par Schanz et al. (1999) et le
3
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modeéle Hardening Soil qui tient compte de la raideur du sol sous petites déformations
(HSS) développé par Benz (2007). Les résultats obtenus ont été analysés et confrontés aux

résultats existants dans la littérature.

= Le dernier chapitre met ’accent sur deux points importants : Le premier est 1’étude de
I’effet de la configuration de la digue en enrochement sur la réponse sismique du quai sur
pieux. Alors, trois configurations de digue sont analysées, a savoir : single-lift, multi-lift et
cut-slope. Le second point est consacré a 1’analyse de I’effet de 1’intensité du chargement
sismique sur la réponse du quai et sur le sol autour de ces trois digues. Cette analyse est
effectuée avec le séisme de Loma Prieta 1989 enregistré a la station Oakland Outer Harbor,
mis a I’échelle d’un PGA de 0,15 g et un PGA de 0,3 g.

A la fin de cette these, une conclusion générale est présentée. Elle résume les
principaux résultats obtenus et permet de dresser les perspectives a considérer dans des

travaux futurs.



Partie 1. Etude bibliographique sur le comportement
sismique des ouvrages portuaires de type :
quai sur pieux
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Chapitre 1. Comportement sismique des quais sur pieux

1.1. Introduction

Les séismes passes, comme le séisme de Loma Prieta 1989 et le séisme de Hyogoken-
Nanbu 1995, ont occasionné des dégats structurels et matériels importants qui ont engendré la
paralysie des ports, et par conséquent 1’aboutissement a des pertes économiques séveres et a

des difficultés a acheminer de I’aide humanitaire aux sinistrés (PIANC 2001).

Sachant que le port maritime est une puissance économique et possede une importance
vitale pour la survie d’une nation : il doit étre opérationnel a tout moment. Il devient ainsi plus

que nécessaire de s’intéresser au comportement sismique des ouvrages composant le port.

Les quais sur pieux sont des ouvrages d’accostage trés répondus dans les grands ports
de rang mondial. Ils sont tres utilisés lorsque le bon sol se trouve en profondeur. Ils offrent un
grand espace dans le bassin et une bonne stabilité lors de I’augmentation du tirant d’eau. Dans
la plupart du temps, les quais sur pieux traversent un talus en enrochement qui permet de

soutenir le remblai derriére le quai.

Dans ce chapitre, une bréve description des ouvrages portuaires est donnée, en portant
un intérét particulier a présenter les quais sur pieux, les dommages qu’ils ont subis durant les

séismes passeés et le comportement sismique des pieux.

1.2. Présentation des ouvrages portuaires

D’une maniere générale, un port maritime est un endroit géographique qui permet
d’accueillir des navires de mer par lequel transitent des marchandises et/ou des passagers.
D’aprés Scherrer (2011), il est considéré comme un maillon de la chaine de transport qui
assure le passage d'un mode de transport maritime a un mode de transport terrestre, voire un

autre mode maritime via le transbordement entre lignes.
Un port maritime est composé de divers types d’ouvrages, classés comme suit :

* Quvrages de protection et d’acces : Ce sont les brise-lames, dont le but est de protéger le

port contre la houle et I’érosion.

» Plans d’eau : llIs servent au stationnement des navires. Deux types se distinguent : les
bassins de marée dont le niveau d’eau suit celui de la marée ; et les bassins a flot ou le
niveau d’eau est maintenu constant, proche de celui de la pleine mer.

= Ouvrages d’accostage : IIs permettent I’accostage et ’amarrage des navires.

5
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= Aires de stockage des marchandises : Elles sont couvertes ou non. Les postes sont
desservis par des voies ferrées et des chaussées.

= Quvrages pour la construction, la réparation et ’entretien des navires.

* Plans d’eau et ouvrages d’accostage réservés aux navires désarmés ou en attente d’un
poste d’opération : Ce sont en général des ouvrages anciens (simples ducs d’Albe ou

coffres d’amarrage).

1.3. Brise-lames

1.3.1. Différents types de brise-lames
Massie (1976) et CIRIA et al. (2007) ont présenté les différents types de brise-lames.
Les plus fréquemment utilisés sont présentés sur la Figure 1.1.

hl v

Z AN

1) Digue a talus conventionnelle . ) )
5a) Digue caisson sur fondation

en enrochement

= 7 N\ =

TRF AT AT N

2) Digue a talus conventionnelle avec w w

mur de couronnement /_/ \\

ER N

AN

5b) Digue mixte verticalement

N\

L
AN A AN

4) Digue submergée 6) Digue mixte horizontalement

Figure 1.1. Différents types de digue (CIRIA et al. 2007).

Actuellement d’autres types de digue ont vu le jour comme les digues gravitaires
constituees de bloc de béton possédant des ouvertures qui permettent la dissipation de

I’énergie de la houle (vue dans des ports ukrainiens sur la mer noire (Gabi et al. 2013)). Des
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digues non gravitaires font aussi leurs apparitions comme : les digues flottantes (vue a
Monaco (Montagnon 2002)) et les digues verticales avec écran et fondations sur pieux. Ces
dernieres digues occupent moins d’emprise et offrent I’avantage d’étre accostables. Elles sont
employeées dans le cas de conditions géotechniques tres difficiles, particulierement dans les
eaux de grande profondeur ou les structures gravitaires, digues a talus et caissons, ne
pourraient pas respecter les contraintes géotechniques ou bien qu’elles soient trop chéres en
matériaux (METLE 2016). Plusieurs types de ces structures sont utilisés avec des pieux
verticaux et/ou des pieux inclinés, avec un seul écran formant ainsi un seul mur-rideau, ou a

double écran (OCDI 2002). Quelques-uns de ces types sont présentés sur la Figure 1.2.

]

[
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Figure 1.2. Exemples de brise-lames sur pieux (figure adaptée de OCDI (2002)) : a) un seul
écran, b) double écran.

1.3.2. Modes de rupture des brise-lames
PIANC (2001) présente trois modes de rupture des brise-lames sous chargement

sismique :

= Premier mode (Figure 1.3.a) : Tassement ou abaissement de la créte due a ’accélération
a la base des matériaux de la digue, ainsi qu’un tassement différentiel des éléments de la

digue.

= Deuxieme mode (Figure 1.3.b) : Tassement de la créte, propagation latérale due a un
tassement ou a une liquéfaction du sous-sol, et aussi un tassement différentiel des

éléments de la digue.

» Troisieme mode (Figure 1.3.c) : Rupture due a la liquéfaction du sous-sol menant au
tassement de la créte et éventuellement a son inclinaison, et déplacement des éléments de

la digue.
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Figure 1.3. Modes de rupture des brise-lames sous chargement sismique (PIANC 2001).

1.4. Classification des ouvrages d’accostage

Il existe trois types d’ouvrages d’accostage :

a)- Les quais : lls assurent une liaison directe entre le navire et les infrastructures terrestres

du port, permettant ainsi de retenir les terres au contact du plan d’cau.

b)- Les appontements : Ces ouvrages ne permettent pas une liaison directe avec les parties
terrestres comme le cas des quais. Ces ouvrages permettent I’accostage des navires et
la circulation des engins de manutention mais ils n’assurent aucune fonction de
stockage. Il arrive souvent de considérer les appontements fondés sur pieux comme un

cas particulier de quai sur pieux (paragraphe 1.5.4).

C)- Les ducs d’Albe : Ce sont des ouvrages ponctuels servant uniquement a lI'accostage et/ou
I'amarrage des navires, et ne disposant pas de plateforme pour déposer les
marchandises ou installer des engins de manutention. Ils n’ont aucun role de

soutenement des terres.

Lorsque le sol de fondation offre une bonne portance, les ouvrages d’accostage tels
que les quais sont realisés sous forme d'ouvrage massif appelé ouvrage gravitaire ou quai-
poids, comme les quais en magonnerie, en bloc de béton, en caissons, mur en L et en gabions
de palplanches plates (Corfdir & Trichet 2005). Ils sont capables de résister aux efforts

environnementaux et d’exploitation par leur poids propre.


https://www.blogger.com/liens%20quai/phasage%20caisson.pdf

Chapitre 1. Comportement sismique des quais sur pieux

Dans le cas contraire ou le bon sol se trouve en profondeur, ces ouvrages sont réalisés
sur des fondations profondes : les pieux, les palplanches et les parois moulées. Il arrive
souvent d’utiliser des tirants d’ancrage et d’associer plusieurs types de fondations

profondes, par exemple le quai mixte de type danois.

1.5. Catégories de quai sur pieux

La conception des quais sur pieux est tres simple du fait qu’ils sont constitués d’une
plateforme fondée sur des pieux. Cette conception est souvent caractérisée par un talus (une
digue) en dessous de la plateforme, et par des éléments de reprise des efforts horizontaux

comme les tirants d’ancrage.

En fonction de la configuration des éléments sous la plateforme, Aristaghes (1986) du
Centre d’Etudes Techniques Maritimes et Fluviales (CETMEF) a réparti les quais sur pieux

en quatre catégories ( Figure 1.4) :

1.5.1. Quais fermés (type danois)
Ce sont des quais qui possédent une structure de souténement en avant de 1’ouvrage,
constituée d’un rideau de palplanches ou d’une paroi moulée, qui forme ainsi un caisson

fermé entre le pied du talus et le bord inférieur de la plateforme (Figure 1.4.a).

1.5.2. Quais semi-ouverts
Dans ce type de quai, la structure de souténement qui se trouve en avant de 1’ouvrage
ne remonte pas jusqu’au niveau de la plateforme, mais elle s’arréte a une cote inférieure a la

plus basse mer (Figure 1.4.b).

1.5.3. Quais ouverts (type hollandais)
Dans ce cas, I’écran de souténement en avant de I’ouvrage est supprimé, ce qui
permet d’avoir un quai ouvert (Figure 1.4.c). Par conséquent, ces quais possedent des talus
qui descendent jusqu’au niveau du bassin et dont le mode de souténement arriére peut étre

assureé par des ouvrages divers, par exemple un rideau de palplanches.

1.5.4. Appontements
Ce sont des ouvrages completement dissociés de la cote. Constitués généralement
d’un platelage fondé¢ sur des pieux pour permettre 1’accostage des navires et la circulation des
engins de manutention. IIs ne possédent ni de structure de souténement en avant de 1’ouvrage,

ni de pente en dessous de 1’ouvrage (Figure 1.4.d).
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Figure 1.4. Différentes catégories de quais sur pieux : a) quai ferme, b) quai semi-ouvert, c)
quai ouvert, d) appontement.

Dans les quais ouverts et semi-ouverts, il est trés fréquent de trouver une digue en
enrochement pour soutenir le remblai en dessous de la plateforme et derriére le quai. Il existe
trois types de digues, comme annoncé dans I’introduction générale : single-lift, multi-lift et

cut-slope.

1.6. Observations post-sismiques des quais sur pieux

Les séismes ont occasionné des dégats structurels tres importants dans les quais sur
pieux et engendré de grandes déformations permanentes dans le sol. Voici quelques

exemples :

Durant le séisme de Loma Prieta du 17 octobre 1989 (magnitude 6,9 ; PGA de
0,25 g et 0,29 g dans les deux directions horizontales et de 0,07 g dans la direction verticale),
le Seventh Street Terminal au port d’Oakland (USA) a souffert de dommages tres
significatifs dus a des déformations permanentes dans le sol (Werner 1998). Ce terminal est
constitué de six rangés de pieux verticaux et une rangée de pieux inclinés, traversant une
digue en enrochement retenant du sable lache (Figure 1.5). Cette digue est fondée sur du sable
lache. Ce dernier s’est liquéfié, devenant ainsi la cause majeure des dommages que le quai a
subis. Des déformations latérales permanentes dans le sol de 1’ordre de 0,15 a 0,30 m ont été
mesurées (Egan et al. 1992; Singh et al. 2001). Des ruptures en cisaillement ont été observées
a I’endroit de la connexion pieux - plateforme (Singh et al. 2001) et des ruptures des pieux a
I’interface des couches de sol (Oyenuga et al. 2001). Il faut noter que ce terminal construit en
1968, fait partie de la premiere génération de quai du port d’Oakland, et de ce fait la
conception antisismique n’a pas pris en considération ni la distribution des forces latérales sur
le systéme pieux - plateforme ni I’importance de la ductilité sur la réponse sismique. Prés de

95% des pieux inclinés le long de ce quai ont été fissurés ou rompus principalement a cause
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Chapitre 1. Comportement sismique des quais sur pieux

de la mauvaise connexion avec la plateforme. Les pieux verticaux et la plateforme ont subi

des dommages mineurs.

Figure 1.5. Seventh Street Terminal au port d’Oakland durant le séisme de Loma Prieta 1989 :
a) coupe transversale du quai (de Boulanger et al. (2003) apres permission de John Egan,
Geomatrix), b) dommages a la connexion pieu - plateforme (Werner 1998), c¢) cisaillement
des pieux inclinés (Boulanger et al. 2003).

Aprés le séisme de Hyogoken-Nanbu 1995, appelé aussi «the Great Hanshin
earthquake of 1995 » (Kimura 1996) (magnitude 7,2 ; PGA approximatif de 0,53 g au port de

Kobe), des investigations ont été portées sur le quai de Takahama Wharf (Japon).

Ce quai est fondé sur trois rangées de pieux verticaux tubulaires en acier, d’un
diametre de 700 mm, traversant une digue en enrochement. Le quai est construit sur un sol
composé d’alternance entre couche d’argile pléistocéne et couche de gravier sableux. Derriere
ce quai, des caissons en bloc de béton sont empilés les uns sur les autres et ils sont déposés
sur du sable lache de 2 m d’épaisseur. Ces caissons permettent de retenir un remblai de sable.

La plateforme du quai est reliée aux caissons par un pont.

D’aprés Takahashi (2002) et Takahashi et Takemura (2005), les investigations ont

montré que :

= De grandes déformations permanentes ont été constatées dans la digue en enrochement,
causées par la liquéfaction du sable. La Figure 1.6 montre les déplacements permanents de

cette digue a cing endroits différents avec un intervalle de 5 m.

= Le quai s’est déplacé horizontalement de 1,3 a 1,7 m (Figure 1.7.a). Des ruptures de pieux
ont eté observées a leur téte (prés de la plateforme). D’autres ruptures par flambement
(buckling) ont été constatées lors de I’extraction des pieux (Figure 1.7.b). Ces ruptures se

localisent pres des interfaces des couches de sol, en particulier a I’interface entre la digue

11



Chapitre 1. Comportement sismique des quais sur pieux

et la couche de sable liquéfié. Plusieurs fissures ont été remarquées sur le pont et a

I’endroit de la connexion pont — plateforme.

i'in No.A
:gT No.B
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Figure 1.6. Déplacements de la digue en enrochement au quai de Takahama Wharf (lai &
Sugano 1999).

—— After Earthquake
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Figure 1.7. Dommages causés au quai sur pieux de Takahama Wharf (port de Kobe, Japon)
lors du séisme de Hyogoken-Nanbu 1995 : a) coupe transversale du quai (PIANC 2001), b)
lors de I’extraction des pieux pour une inspection (Japan Association for Steel Pipe Piles
(1995) citée dans Takahashi (2002)).

Le séisme de Kocaeli du 17 Aolt 1999 (magnitude 7,4) a eu lieu sur la faille nord-
anatolienne au nord-ouest de la Turquie, d’une durée de 42s avec une accelération horizontale
maximale de 0,407 g (Safak et al. 2000). Ce séisme a causé d'importants dommages aux
structures maritimes le long de la cote de la baie d'lzmit (Turquie) (Sumer et al. 2007). Par
conséquent, des tassements importants ont été enregistres dans les remblais, allant de 0,10 m a

1 m. Diverses inspections sur la Rota Navigation Trade Pier ont montré un tassement du
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fond marin de 0,70 m dont la cause n’est pas définie, soit par liquéfaction, ou par un autre
processus comme I’instabilité des pentes ou une combinaison entre ces processus. Sur Petkim
(Yarimca Petrochemical Complex), les pieux en béton armé de la jetée et des deux ducs-
d'albe ont été endommagés au-dessus du plan d'eau. Au sommet de la jetée, un tassement de

0,05 - 0,10 m et un deplacement latéral de 0,40 m ont été enregistrés.

Quelques dommages sont également survenus sur la digue en enrochement du port de
péche Karamursel Eregli, dus a la liquéfaction. Les dégats ont été la plupart du temps sous
la forme de déformation de la section transversale, glissement de la pente et intrusion des

blocs inférieurs dans le sable meuble.

Le séisme de Haiti 2010 (magnitude 7) a causé d’énormes dommages sur les
infrastructures portuaires (Madabhushi 2012; Madabhushi et al. 2013). Des tassements
excessifs des quais ont été observés au port de Port-au-Prince dus a la liquéfaction, causant
ainsi la formation des rotules plastiques a la téte des pieux (Figure 1.8).

Figure 1.8. Quelques observations au Port-au-Prince lors du séisme de Haiti 2010
(Madabhushi et al. 2013): a) dommages subis par le quai, b) formation des rotules plastiques a
la téte des pieux.

Le séisme de Kaikoura 2016 a la Nouvelle Zélande (magnitude 7,8) a engendré de
grands déplacements vers la mer pour les deux quais Kings Wharf et Thorndon Wharf (port
de Wellington), respectivement d'environ 0,5a 1,4 m et 0,5 a 1,0 m. Leurs pieux ont subi des
dommages importants (Figure 1.9), rendant ces deux quais non fonctionnels (Cubrinovski &
Bray 2017; Cubrinovski et al. 2017, 2020; Boyce et al. 2019). Les grues a portique ont été

¢galement hors service preés d’une dizaine de mois.
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Figure 1.9. Quelques observations au Centre Port (Wellington, Nouvelle Zélande) lors du
séisme de Kaikoura 2016 : a) cisaillement des pieux (Cubrinovski & Bray 2017), b)
dommages subis par les pieux verticaux et les pieux inclinés, c) écoulement latéral du sol, d)
déplacement vertical du sol. (Boyce et al. (2019) pour les figures b, c, et d).

Sur la Figure 1.10, le quai de Thorndon Wharf a suivi le mouvement des remblais en pente
en direction vers la mer a cause de I'écoulement latéral du sol (lateral spreading) induit par la
liquéfaction. Des tassements d’environ 0,2 a 0,3 m ont été mesurés dans la partie centrale du
terre-plein du quai ; tandis que prées de la créte de la pente, ils augmentaient jusqu’a 0,4 a
0,6 m (Cubrinovski et al. 2020).
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Figure 1.10. Schéma illustrant les tassements et 1’écoulement latéral du sol induit par la
liquéfaction (Cubrinovski et al. 2020).

1.7. Analyse du comportement sismique des pieux

1.7.1. Modes de rupture des pieux dans les quais
Apres analyse des dégats qu’ont subis les quais sur pieux, PIANC (2001) a constaté
que les modes de rupture typiques de ces quais lors d’un séisme dépendent du déplacement di
a la force d'inertie et du déplacement du sol. Il présente trois modes de rupture ou de
déformation qui peuvent se produire (Figure 1.11) :

* Mode a : déformation due a la force d’inertie de la plateforme.
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* Mode b: déformation due a la force horizontale exercée par I’ouvrage de
soutenement.
Dans le cas d’un souténement gravitaire fondé sur un sol de fondation stable, son mode de
rupture typique lors d’un s€isme se caractérise par un déplacement vers le coté de la mer et
une inclinaison du mur (Pitilakis & Moutsakis 1989). Sur un sol de fondation en sable
lache ou en présence de remblai meuble, la rupture implique une déformation globale de la
fondation sous le mur, ce qui se traduit par un grand déplacement vers la mer, basculement
et tassement (PIANC 2001). L'inclinaison du mur réduit considérablement la stabilité de la
structure et peut entrainer le renversement ou l'effondrement du mur. 1l faut noter que la
plupart des dommages dans les quais gravitaires sont associés a une déformation
importante du sol liquéfiable (lai et al. 1994; Inagaki et al. 1996).

» Mode c : déformation due au déplacement latéral du sous-sol lache.
Les ruptures associées a ce mode sont dues a la liquéfaction du sable lache. D’apres
PIANC (2001), il est trés important que I’aspect géotechnique soit pris en compte dans la

conception.

%72 Firm Foundation

a) b)

Figure 1.11. Modes de rupture des quais sur pieux (figure adaptée de PIANC (2001)).

Kardogan et Bhattacharya (2018) ont collecté des observations sur la rupture des quais
portuaires lors des séismes depuis 1985 jusqu’a 2011. lls ont conclu que les structures de quai
sur pieux possédent deux causes de ruptures communes : défaillance de la structure du quai et
rupture de cause géotechnique. Généralement, les défaillances de la structure surviennent dans
la plateforme, a la téte des pieux, a la connexion pieux - plateforme et également dans le
systéme d'ancrage. Elles peuvent étre causées par : une mauvaise connexion des pieux avec la
plateforme, non prise en compte de I'effet des pieux courts (short-column effects, paragraphe
1.7.4), une forte demande de déplacement des pieux, un choc entre deux blocs monolithiques
du quai (pounding effect), etc. Mondal et Rai (2008) ont ajouté que les endommagements de

la structure peuvent également survenir de la mauvaise conception, et ces dommages
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deviennent encore plus séveres a cause du manque d’entretien en particulier contre I’agression

de I’environnement marin (la corrosion).

Pour les ruptures de cause geotechnique, elles se produisent par : la liquéfaction, la
pente instable (glissement), 1’écoulement latéral du sol, le tassement, etc. Kardogan et
Bhattacharya (2018) ont affirmé que la mauvaise performance de beaucoup de quais et de

structures portuaires durant les seismes passés est due a la liquéfaction du sol.

1.7.2. Mécanismes de rupture d’un groupe de pieux dans les sols liquéfiables
Tokimatsu et al. (1996) ont présenté les dommages subis par des fondations de
batiment dans la ville de Kobe causés par la liquéfaction. Ces dommages ont été aussi repris
par Boulanger et al. (2003). Ces auteurs ont défini les différentes raisons de rupture des
pieux : perte de capacité portante, rupture due au cisaillement, tassement du sol environnent,
rupture due a I’écoulement latéral du sol, rupture due au moment de renversement
(basculement sous un moment), rupture due aux déformations transitoires du sol (déformation

lors de la propagation des ondes sismiques).

Tokimatsu et Asaka (1998) ont illustré le phénoméne d’interaction sol-pieu-structure

dans les sols liquéfiables pendant et apres le séisme. lls ont défini trois phases.
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Figure 1.12. Réaction des pieux durant et aprés le séisme dans les sols liquéfiables
(Tokimatsu & Asaka 1998).

Dans la phase | (Figure 1.12.1), il n’y a que les forces d’inertie de la superstructure qui
dominent et c’est bien avant la génération des pressions interstitielles. Vient ensuite la phase
Il (Figure 1.12.11), ou les pressions interstitielles se développent, la contrainte cyclique induite
par le séisme augmente. Dans ce cas, il y a une combinaison des forces inertielles et des
forces cinématiques résultant des déplacements cycliques du sol. Aprés le séisme, en phase
I11, les pieux subissent des déformations importantes dues au déplacement permanent du sol
(Figure 1.12.111.a), et particulierement prés des murs de quais qui ont subi des ruptures ou un

grand mouvement latéral vers la mer (Figure 1.12.111.b).
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De méme, Sarkar et al. (2014) ont présenté le comportement d'une structure supportée
par des pieux pendant le processus de la liquéfaction de sol. Ils distinguaient quatre stades :
Le stade | représente les pieux en conditions normales, supportant uniquement une charge
axiale qui représente le poids propre de la superstructure. Au début du chargement sismique
(stade 1), I’effet inertiel de la superstructure s’ajoute. Lors du stade I1l, le sol se liquéfie. Les
forces que subissent les pieux s’intensifient et ces derniers commencent a se déformer. En

stade IV, I'écoulement latéral du sol se produit dans les terrains en pente. Ce qui induit des

charges cinématiques supplémentaires sur les pieux.

Ishihara (1997) a déduit que la rupture des pieux a leur sommet est influencée par les
forces d’inertie de la superstructure qui sont prédominantes en plus du chargement
cinématique de la couche de sol non liquéfiable (top-down effect). Quant a la rupture des
pieux prés de la limite inférieure de la couche de sol liquéfié, elle est influencée par le
chargement cinématique, qui devient encore plus important lors d’un écoulement latéral du

sol (bottom-up effect). Il a noté aussi que le moment fléchissant est sous-estimé lorsque les

forces d’inertie de la structure sont négligées.

Madabhushi et al. (2009) ont présenté les mécanismes de rupture des groupes de pieux

dans les sols liquéfiables. Deux cas d’étude ont été pris en considération :
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Figure 1.13. Déformation du groupe de pieux dans un sol horizontal (figure adaptée de
Madabhushi et al. (2009)) : a) mécanisme a quatre rotules plastiques, b) mécanisme a trois
rotules plastiques.

» Dans le premier cas, les couches de sols sont horizontales (Figure 1.13). La stratification
du sol présente une seule couche liquéfiable au-dessus d’un substratum rocheux. Une charge

verticale représentant la superstructure est présente en méme temps que le chargement
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sismique. Lors du séisme, des pressions interstitielles vont se générer. Le sable va se liquéfier

et perdre sa résistance. Dans ce cas, deux mécanismes sont possibles :

= Le premier mécanisme (Figure 1.13.a) : Les pieux se rompent par formation de quatre
rotules plastiques a deux endroits : a la base et a la téte des pieux. Le chevétre des pieux va

subir un déplacement latéral important.

» Le second mécanisme (Figure 1.13.b) : Formation de trois rotules plastiques : deux rotules
plastiques se créent a la téte des pieux et une seule sur le f(t du pieu provoqué par le
flambement de ce dernier. Ce mécanisme produit des rotations importantes dans le

chevétre et cause une instabilité dans la superstructure.

» Dans le deuxiéme cas d’étude, les auteurs ont pris en compte la présence d’un écoulement
latéral du sol induit par la liquéfaction. Le profil de sol considéré est le méme que celui de la
Figure 1.13, en plus d’une couche de sol non liquéfiable. Cette fois-ci le sol est considéré en
pente (Figure 1.14.a). Pendant le séisme, les pieux et le chevétre vont subir de grandes
charges latérales causées par la poussée des terres. En combinaison avec la charge axiale de la
superstructure, cela provoque de grands moments dans les pieux et par conséquent la
formation de quatre rotules plastiques. Ce mécanisme est tres fréquent et se forme plus

facilement que les mécanismes observés lorsque le sol est horizontal.

Si les pieux sont ancrés dans une couche de sable dense ou dans une argile raide, le groupe de

pieux peut aussi subir des tassements. Alors, deux mécanismes peuvent se produire :

= Dans le premier mécanisme (Figure 1.14.b), le groupe de pieux peut se rompre par perte de
résistance en pointe et subit de grands tassements. Ce mécanisme dépend fortement de la

capacité du chevétre a résister aux tassements.

» Dans les mémes conditions de stratification, le second mécanisme se manifeste lorsqu’un
pieu subit un tassement excessif par rapport aux autres pieux du groupe (Figure 1.14.c). Ce
tassement s’accompagne par la formation de rotules plastiques a la téte des pieux et

provoque une importante rotation du chevétre.

Madabhushi (2012) a affirmé que ce dernier mécanisme (Figure 1.14.c) coincidé avec
les déformations observées dans le quai sur pieux du port de Port-au-Prince (Figure 1.8),
et également au mécanisme de rupture d’un groupe de pieux 2x2 dans les sols liquéfiables

lors d’un essai en centrifugeuse réalisé a 1’Université de Cambridge. La Figure 1.15 présente
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le résultat de cet essai. Elle montre clairement le flambement du groupe de pieux avec un

déplacement latéral important et son effondrement sur le cété du modeéle.
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Figure 1.14. Rupture de groupe de pieux lors d’un écoulement latéral du sol (figure adaptée
de Madabhushi et al. (2009)) : a) rupture des pieux ancrés dans un substratum rocheux, b)
rupture par défaut de portance des pieux ancrés dans un sable dense ou une argile raide, ¢)
perte de portance et plastification des pieux ancrés dans un sable dense ou une argile raide.

Y

Figure 1.15. Rupture du groupe de pieux lors de 1’essai en centrifugeuse (groupe G4)
(Madabhushi 2012): a) vue d’en haut de I’essai (apres chargement), b) vue de face (apres
I’extraction du quai).

Kardogan et Bhattacharya (2018) ont présenté 1’effet de la liquéfaction sur les quais
sur pieux. En plus du mécanisme de rupture des pieux par cisaillement dans les sols
liquéfiables, ils ont énuméré trois autres mécanismes possibles. Ces mécanismes ont éeté
exposés par Rostami et al. (2020) comme suit : (i) Rupture par flexion due a l'inertie de la
superstructure et/ou aux charges cinématiques causées par la pression latérale du sol. Il faut

savoir que la rupture des pieux a cause de 1I’écoulement latéral du sol est le mécanisme le plus
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fréguemment observé durant les séismes. (ii) Rupture par flambement due a la charge axiale.
(iii) Rupture dynamique (flexion - flambement) qui est une combinaison des actions des

charges latérale et axiale durant le seisme.

En dynamique des structures, lorsque les pieux sont soumis a des forces latérales
importantes, les pieux vont se déplacer latéralement, mais souvent ils sont également soumis a
de forces verticales qui vont provoquer un moment additionnel (second ordre) qui va
engendrer une augmentation de la déformation latérale des pieux (Law & Cheng 2015; Ko &
Lin 2020; Xu et al. 2020; Zacchei et al. 2020). Cet effet est communément connu sous le nom
de I’effet P-Delta. En présence de grands déplacements, cela peut mener a une ruine par

instabilité globale de la structure.

1.7.3. Réponse sismique des pieux inclinés
Les pieux inclinés sont fréquemment utilisés dans les ouvrages portuaires, notamment
dans les quais, lorsqu’une grande résistance latérale est nécessaire. Le retour d’expérience sur
leur rupture observée au paragraphe 1.6 met en évidence leurs mauvaises performances. Les
observations post-sismiques témoignent deux raisons : (i) leur mauvaise connexion avec la
plateforme qui provoque I’arrachement des pieux, et (ii) la concentration des efforts entre
deux couches de sol de rigidité différente, ou entre deux couches ou 1’une est liquéfiable et

I’autre ne I’est pas.

Plusieurs reglements ne recommandent pas 1’utilisation des pieux inclinés en zones
sismiques, parmi eux I’AFPS (1990) et I’Eurocode 8-partie 5 (CEN 2005). Harn (2004a; b) a
déclaré que la mauvaise performance des pieux inclinés durant les séismes passés est due aux
manques de connaissances techniques, de méthode de conception appropriées et d’analyses

numérigques avances.

De nos jours, 1’utilisation des pieux inclinés n’est pas interdite mais une attention leur
est portée, particulierement a la jonction entre la téte des pieux inclinés et la structure, a cause
des forces importantes qui se développent lors d’un séisme. Plusieurs études ont rapporteé que
les pieux inclinés offrent un effet bénéfique pour la structure (Pender 1993; Gazetas &
Mylonakis 1998; Berrill et al. 2001; Gerolymos et al. 2008; Yun & Han 2020; etc.).

Giannakou et al. (2010) ont présenté la réponse élastique des pieux verticaux et des
pieux inclinés lors du séisme. Ils ont illustré schématiquement les mécanismes par lesquels les

forces d'inertie de la superstructure ont été reprises par les pieux.
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» Dans la structure non elancée (courte), les forces de cisaillement dominent. Elles se
développent en premier dans le groupe de pieux verticaux et puis elles sont suivies par le
développement du moment fléchissant dd a la rotation du chevétre (Figure 1.16.a). Les forces

axiales dans les pieux verticaux sont négligeables.

En revanche, pour le groupe de pieux inclinés, les forces de cisaillement et les forces axiales
se développent dans chaque pieu incliné. Puisque la déformation latérale du pieu dépasse de
loin la déformation due aux forces axiales, I’orientation des vecteurs forces de cisaillement

deéfinit le sens de rotation du chevétre (Figure 1.16.b).
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Figure 1.16. Mécanismes de reprise des forces d’inertie d'une structure non
élancée (Giannakou et al. 2010): a) sur des pieux verticaux, b) sur des pieux inclinés.

» Avec une structure élancée, ou le moment de renversement domine, les pieux verticaux
sont soumis a de grandes forces axiales, suivies par des moments fléchissants a la téte des
pieux en raison de la connexion pieu-chevétre (Figure 1.17.a). Concernant le cas des pieux
inclinés, ce moment est repris en grande partie par flexion. Des rotations du chevétre ont
également lieu comme cela est présenté sur la Figure 1.17.b, qui montre aussi que les pieux

inclinés sont plus flexibles que les pieux verticaux.

Les structures élancées peuvent bien représenter les grues utilisées dans les ports.
Drailleurs, il existe des travaux qui ont été réalisés pour étudier 1’interaction dynamique entre
le quai sur pieux et la grue, comme Yamamoto et al. (2002), Shafieezadeh et al. (2012),
Jaradat et al. (2013), etc.
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Figure 1.17. Mécanismes de reprise des forces d’inertie d'une structure élancée (Giannakou et
al. 2010): a) sur des pieux verticaux, b) sur des pieux inclinés.

Harn (2004a; b) a expliqué que le comportement sismique des pieux inclinés est
complexe et ne peut étre pris en considération qu’avec des analyses non linéaires (Aydinoglu
et al. 2008). L’auteur parle aussi du phénomeéne « pole vaulting » (en anglais), qui est en
cause de la majorité des ruptures dans la connexion pieu-plateforme (Figure 1.18). En effet,
lorsque les efforts de compression sont trés importants dans le pieu incliné, la plateforme

effectue un mouvement qui ressemble & un saut a la perche avec le pieu incliné (ASCE 2014;
Ebeling & White 2016).

;]‘&- Elastic A nelastic Y :l—zﬁ- Elastic

N

Pile 1s
"Pole Vaulting”

Elastic "Pole Vaulting”

Figure 1.18. Phénomeéne pole vaulting (Harn 2004a).

Yun et Han (2020) ont trouvé que I’utilisation des pieux inclinés dans les sols en
pente, fait diminuer le déplacement permanent de la plateforme, car ces pieux offrent un bon
encastrement de la structure de quai et ils reprennent mieux les poussées latérales du sol par
rapport a un quai constitué uniquement de pieux verticaux. En revanche, dans le cas d’un sol

horizontal, la présence des pieux inclinés crée une asymétrie dans le quai, favorisant ainsi un
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grand déplacement permanent de la plateforme contrairement au cas d’un quai fondé

uniquement sur des pieux verticaux.

1.7.4. Réponse sismique des pieux courts
L'effet d'une force horizontale sur la stabilité des pieux a été un sujet important qui a
intéressé les chercheurs depuis trés longtemps. Cummings et Chang (1937) ont introduit
1I’équation différentielle (1.1) qui gouverne cet effet :

d*y
Eply 5+ E;y=0 (1.1)

Ou E, I, : Rigidité de flexion du pieu. E; : Module de réaction du sol défini par I’équation
(1.2):

E, = kD (1.2)

Avec k; : Coefficient de réaction du sol. D : Diametre du pieu.

Terzaghi (1955) a estimé que le module de réaction du sol peut étre considéré comme
constant dans le cas des sols cohérents (I’équation (1.3)). Quant aux sols pulvérulents, leurs
modules de réaction varient linéairement avec la profondeur du sol (I’équation (1.4)). Cela est
présenté sur la Figure 1.19.

E; = constant = Sol cohérent (1.3)
E; = np x = Sol pulvésulent (1.4)

En mettant 1’équation (1.2) égale a 1’équation (1.4), on obtient 1’équation (1.5) :

ks = ny (1.5)

X
D
Avec ny, : Constante de réaction du sol.

Dans la littérature, plusieurs ouvrages et travaux ont proposé des valeurs a adopter
pour le paramétre n; (Davisson 1970; MCIF (SCG 1994); GEO 2006; Das & Sivakugan

2018). Le Tableau 1.1 présente la fourchette des valeurs de n;, selon la densité du sol.

La réponse sismique des pieux est fortement conditionnée par la rigidité relative

sol-pieu qui se traduit soit par un comportement souple ou rigide, tel que :
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= Lorsque le module de réaction du sol est constant, le facteur de la rigidité relative sol-pieu

est désigné par la lettre « R » (équation (1.6)).

+|E, I (1.6)

R =
k, D

Avec E, : Module d’¢lasticité du pieu. I, : Moment d’inertie du pieu.

= Dans le cas d’une variation linéaire du module de réaction du sol, le facteur de la rigidité

relative sol-pieu est représenté par la lettre « T » (équation (1.7)).

1.7)

D = Embedded length of pile or pier.
E. = Horizontal subgrade modulus, force/unitlength/unit deflection

Modulus, E, M
5 odulus, E
- 4 LT
l R = EI/E, - -
* T= \5,1’ Elvn,
S P —EF N &
U4R 5/ <2, Rigd o
03E, D/T < 2, Rigd
Depth. x D/R = 2-4, Inlermediate O/T = 2-4 Intermediale
' Depth, x .
E.: conslant 0/R >4, Flexible 0/T > 4, Flexble
o e ]
Aciual
~Actual
1r |
a) b)

Figure 1.19. Module de réaction du sol (Davisson (1970) cité dans Ebeling et al. (2012)) : a)
constant, b) varie avec la profondeur du sol.

Tableau 1.1. Valeurs de n;, (Das & Sivakugan 2018).

Sol Etat n;, (kN/m3)
Lache 1800 - 2 200
Sable sec, sable  pensitg intermédiaire 5500 - 7 000
humide
Dense 15 000 - 18 000
Lache 1000 - 1 400
Sable satureé Densité intermédiaire 3500 - 4 500
(submergé)
Dense 9000 -12 000

24



Chapitre 1. Comportement sismique des quais sur pieux

» La détermination du comportement du pieu, s’il agit comme un pieu court (rigide) ou un
pieu long (souple), se fait selon le Tableau 1.2 ou L étant la longueur du pieu fichée dans le

sol (c.-a-d. la fiche du pieu, généralement désignée par la lettre D).

Tableau 1.2. Classification du pieu (court ou long) selon le facteur de la rigidité relative sol-
pieu (GEO 2006).

Type de pieu Module de réaction du sol
Augmente linéairement Constant

Pieu court (rigide) L<2T L<2R

Pieu long (souple) L>4T® L>35R®

Notes : @ Das et Sivakugan (2018) ont considéré que lorsque le module de réaction varie
linéairement avec la profondeur et que L > 5 T, le pieu est long.

@ Lorsque le module de réaction du sol est constant, Davisson (1970) considére
que le pieu est long si L > 4 R. L’auteur a ajouté le comportement de picu
intermédiaire entre rigide et souple, comme représenté sur la Figure 1.19.

Les pieux courts sont freguemment utilisés dans les quais sur pieux. lls sont tres
rigides. Ils contribuent a la résistance aux forces d'inertie latérales mais ils concentrent en eux
des charges sismiques trés importantes (Roeder et al. 2010). Leur ductilité (capacité a se
déformer plastiquement sans se rompre) et la capacité en rotation des connexions pieu-

plateforme sont réduites comparés aux pieux longs (Roeder et al. 2001).

Pendant le séisme, tous les pieux sont forcés de suivre le déplacement de la plateforme
de la méme valeur (due a la rigidité de cette derniére), mais les pieux courts expriment une
grande demande en rotation. Par conséquent, ces pieux courts auront de grands dommages
dans leurs connexions avec la plateforme avant méme que les pieux longs aient développé

leur résistance latérale totale (Lehman et al. 2009), comme c’est présenté sur la Figure 1.20.

Damage in Short Piles Approach Jetty

Figure 1.20. Dommages localisés dans les pieux courts (Mondal & Rai 2008).
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Su et al. (2017) ont comparé les forces axiales que les pieux d’un quai avaient subies
avant et aprés un chargement sismique (Figure 1.21.a et b). Le quai en question possede un
pieu court (pieu E2). Les auteurs ont constaté que les déformations permanentes dans la partie
supérieure de la pente, la ou le pieu court est encastre, développent des forces de traction sur
toute la longueur du pieu court. Cette situation exerce une compression supplémentaire sur les
pieux de la méme rangee, comme cela se voit aux sommets des pieux E1 et E3 de la Figure
1.21.b comparé a la Figure 1.21.c ou tous les pieux du quai sont considérés avoir la méme
longueur (pas de pieu court).

Pieux E1 et E3 Pieu E2
\ /
a) oy : N\ : : :
s-n PSP R — --------i----- -----\; ------- '. - .- T e R R T A FICT TSy P
. \
40 .........................................................................................................
:§ —F1
30+ F - —_—F2 A ™ ElL - A e
£ ol )N i
: 11 H H H : H H H : H
10 =300 -150 Li] =300 -150 0 =300 -150 0 =300 -150 1]

Axial force (KN}

Pieux E1 et ES\ /Pieu E2

Pieux E1, E2 et E
R AN

Pile elevation (m)

—B2] | :
-1000 © 1000

-1000 0 1000

-1000 0 1000

Axial force (kIN)

Figure 1.21. Forces axiales dans les pieux lors du déplacement maximal de la plateforme
(figure adaptée de Su et al. (2017)) : a) avant le chargement sismique (le pieu E2 est court), b)
apres le chargement sismique (le pieu E2 est court), ¢) apres le chargement sismique (le pieu
E2 est long).

1.7.5. Réponse sismique des pieux partiellement fichés

Les pieux partiellement fichés dans le sol possédent une longueur hors du sol qui est

libre (L) (Figure 1.22.a). Cette partie libre des pieux se comporte comme un poteau et elle
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est sujette au flambement (Senthil Kumar et al. 2007). Sur la Figure 1.22.b, le pieu est
représenté par un poteau d’une longueur équivalente (L,) encastré dans le sol. C’est le
concept du cantilever équivalent qui est largement utilisé pour représenter le systeme sol-pieu
(Nair et al. 1969; Chai 2002; Chiou & Chen 2007), notamment pour représenter des
affouillements autour des pieux des ponts lorsqu’ils se produisent. Cela augmente la longueur
non soutenue du pieu (Xu et al. 2016) et modifie les caractéristiques dynamiques de
I’infrastructure. Ce concept a également été repris par Bhattacharya et al. (2004) pour les
pieux dans le sol liquéfiable. En effet, lorsque le sol commence a se liquéfier et a perdre sa
rigidité, les pieux se comportent comme une colonne non soutenue. Les pieux qui ont un
rapport d'élancement élevé seront alors sujets a des instabilités sous les forces axiales, et des

ruptures par flambement peuvent se produire.

Ll
>

=
-
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H
=]
% 777 T
e Base fixe
=
]
o
b)

Figure 1.22. Pieu partiellement fiché dans le sol : a) représentation réelle du pieu, b)
représentation du concept cantilever équivalent.

Davisson et Robinson (1965) ont proposé une approche analytique pour déterminer la
longueur équivalente du pieu (L.). Elle est égale a la somme de la longueur de la partie libre
du pieu (L) (unsupported length) et la longueur equivalente de la fiche (Lf) (equivalent
depth-of-fixity). Ly est mesurée a partir de la surface libre du sol. Elle est donnée par les

équations (1.8) et (1.9) :
Ly = 1,4 R lorsque Es = constant (1.8)
L =1,8T lorsque Eg =np x (1.9)
PIANC (2001) a proposé deux approches simplifiées pour 1’analyse du systéme pieux-
plateforme (Figure 1.23.a) : la premiére consiste a supposer que la structure de quai est fondée

sur une fondation de Winkler linéaire ou non linéaire (Chapitre 2, sous titre 2.3.1.1) comme
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représenté sur la Figure 1.23.b ; quant a la seconde approche, elle utilise le concept du
cantilever équivalent (Figure 1.23.c).

La longueur équivalente de la fiche vaut 1/ (MOT 1989), ou le parametre 8 est
déterminé selon 1’équation (1.10). k; peut-étre estimé par le nombre de coups (N) du
pénétrométre standard « SPT » (standard penetration test) selon 1’équation (1.11) (OCDI
2009). En présence d’une pente, la longueur équivalente de la fiche est mesurée a partir de la
surface du sol virtuelle (virtual ground surface), qui est délimitée par une ligne imaginaire

située a la moiti¢ de I’angle d’inclinaison du sol.

g [ks D (1.10)
4 E]
ke = 1500 N (kN /m?) (1.11)
Apron POBD
1400 : Conrete Pavernant w W
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Figure 1.23. Représentation du systeme pieux-plateforme (PIANC 2001): a) section
transversale du quai sur pieux, b) quai reposant sur une fondation de Winkler, c) quai avec
une longueur équivalente.

Yun et Han (2018) et Yun et al. (2019b) ont trouvé qu’utiliser la longueur équivalente
de la fiche du pieu peut donner de bons résultats pour I’analyse des pieux sous un chargement
latéral statique, mais elle ne peut pas simuler de maniére adéquate la réponse des pieux sous
des charges sismiques. IlIs ont conseillé 1’utilisation de mod¢le représentant le sol par des
ressorts pour assurer une conception sismique précise. Quant a Tran et al. (2020), ils ont
constaté que le modeéle cantilever équivalent peut étre appliqué lors des analyses sismiques

des groupes de pieux, cependant les résultats obtenus pour le pieu isolé restent incertains.
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Généralement dans les quais, les pieux partiellement fichés dans le sol n’ont pas la

méme longueur de la partie libre, du fait qu’ils traversent une pente.

lai (2001) a trouvé que le moment fléchissant maximal se produit a la téte des pieux au
niveau de la rangée de pieux la plus proche du c6té terre, car ces pieux ont la plus courte

Iongueur non soutenue.

Mondal et Rai (2008) ont noté que si un quai est fondé sur deux pieux ayant les
mémes propriétés et que la longueur de la partie libre d'un des pieux est réduite de moitié, ce
pieu-la sera huit fois plus rigide pour faire face aux charges latérales, et en conséquence il
attirera une charge latérale plus grande par rapport a l'autre pieu (Figure 1.24). Les auteurs
ont conseillé de prendre en compte la reprise des efforts par les pieux sachant que celle si
varie selon la longueur libre du pieu. D’ailleurs, ils ont remarqué que les pieux qui ont été les
plus touchés durant le séisme de Sumatra en 2004, qui s’est produit aux Tles Andaman et
Nicobar en Inde, étaient ceux qui avaient une longueur libre plus courte. lls ont relié ces
dommages a I’effet poteau court. Cet effet est tres répondu dans les batiments ayant des
poteaux courts c’est-a-dire que la longueur du poteau (I) est inférieure ou égale a 4 fois la
largeur du poteau (b) (AFPS 2002; RPA 99/version 2003 (Ministére de 1’Habitat et de
I’Urbanisme, Algeérie 2003)).

o %
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! Short Pile

b)
Figure 1.24. Schematisation des pieux partiellement fichés dans le sol (Mondal & Rai 2008) :
a) sol horizontal, b) sol en pente.

Lors de plusieurs simulations avec différents chargements sismiques effectues sur un
quai fondé sur des pieux, Su et al. (2021) ont trouvé que les forces de cisaillement et le
moment fléchissant du pieu ont tendance a diminuer avec l'augmentation de la longueur libre
du pieu. Par conséquent, des dommages au sommet de pieu ayant une courte longueur libre

sont tres probables de se produire pendant le séisme.
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1.8. Séquence de déformation préféerée des quais sur pieux

De nos jours, « la conception basée sur la performance » est une procédure qui permet
de représenter I'état du quai sur pieux apres le séisme, de déterminer les niveaux de
performance et d’évaluer les dégradations subies par le quai (Na et al. 2009; Chiou et al.
2011; Shafieezadeh 2011; Shah 2011; Amirabadi et al. 2012b; Thomopoulos & Lai 2012;
Yang et al. 2012; Heidary-Torkamani et al. 2013a; Amirabadi et al. 2014; Heidary-Torkamani
et al. 2014a; b; Banayan-Kermani et al. 2016; Galbraith et al. 2018, 2019; Soltani &
Amirabadi 2019; Su et al. 2019; Zacchei et al. 2019; Shah 2020; Zacchei et al. 2020; Satyam
& Priyadarsini 2021).

Bien que la modélisation structurelle soit trés différente de la modélisation
géotechnique, les différences entre les deux modélisations doivent étre prises en compte pour
reprendre d’une maniére réaliste et efficace les problémes d'interaction sol-structure (Roth &
Dawson 2003; Roth et al. 2003; Burland 2012), méme si dans ce travail de thése, les analyses

structurelles des quais sur pieux ne font pas 1’objet principal.

Dans I’ouvrage PIANC (2001), la séquence préférée pour atteindre les états ultimes du

quai sur pieux lors d’un séisme est présentée sur la Figure 1.25.

@—. — l T Ve @Connexion pieu-plateforme (pile cap)
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L1t Plateforme et partie enterrée des pieux
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Figure 1.25. Séquence préférée pour atteindre les états ultimes pour un quai sur pieux (figure
adaptée de PIANC (2001)).

L’ordre d’apparition des désordres dans les pieux d’une structure de quai typique a été
également présenté en utilisant la méthode de la poussée progressive « Pushover » (Figure
1.26). Cette méthode consiste a soumettre la structure a un chargement incrémental latéral

jusqu’a atteindre la rupture, comme présenté sur la Figure 1.26.b :

= Les premieres déformations apparaissent au sommet du pieu qui se trouve pres du cote

terre du quai, qui est le pieu 3 (pile 3 sur la Figure 1.26.a). Ce pieu atteint sa limite
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élastique avec un déplacement d; sous I’effort F;. Cet état est représenté sur la Figure
1.26.c comme étant 1’état 1.

= Sous ’effort F,, le pieu 3 se deforme latéralement et atteint sa limite plastique avec un
déplacement d; (pieu 3 dans 1’état 2 de la Figure 1.26.c).

= Juste avant I’effort F3, le pieu 2 subit une déformation plastique a son sommet (pieu 2 sous
I’état 2).
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Figure 1.26. Analyse sismique d’un quai sur pieux par la méthode Pushover (figure adaptée
de PIANC (2001)) : a) représentation du quai sur pieux, b) courbe charge-déplacement, c)

variation du moment fléchissant des pieux (états 1, 2 et 3).
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= Sous F3 : Le pieu 3 se déplace d’une valeur d3 et par conséquent 1’apparition de la premiére

rotule plastique dans le sol (pieu 3 dans 1’état 3).

» Avec I’augmentation de ’effort latéral F, le pieu 1 subit une déformation plastique & son
sommet (pieu 1 dans I’état 2), suivie de rotule plastique dans le sol pour le pieu 2 (pieu 2

dans 1’¢état 3).

= En augmentant encore le chargement, une rotule plastique apparait dans le sol pour le pieu
1. Le pieu 1 est ainsi dans I’état 3. Tous les pieux ont atteint leur plasticité (état 3) et par

consequent le quai a atteint aussi sa limite de rupture.

Memari et al. (2011) ont analysé le role des pieux inclinés dans 1’apparition des
dommages. Ils ont pris en considération trois types de quai (Figure 1.27) : le premier type de
quai est constitué uniquement de pieux verticaux, le second type est fondé sur des pieux
verticaux et des pieux inclinés, et le troisieme type est fondé sur des pieux verticaux et des
pieux inclinés équipés d’un systéme de retenue sacrificiel aussi appelé fusible (fuse). Ce

systeme dissipe 1’énergie sismique et minimise les déplacements sous les charges de service.
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Figure 1.27. Configurations de quai étudiées par Memari et al. (2011) : a) type 1, b) type 2, ¢)
type 3.

A noter que ce dernier type n’a pas de connexion directe entre les pieux inclinés et la
plateforme, et que le pieu vertical et le pieu incliné sont reliés par une poutre de liaison entre
leurs deux tétes. Ce schéma considéré plus pratique est inspiré de celui proposé par Razavi et
al. (2007), voir la Figure 1.28.

Les auteurs ont constaté que le premier groupe de rotules plastiques apparaissait aux
sommets des pieux verticaux pour le premier type de quai, dans les poutres de la plateforme
pour le second type et dans les fusibles pour le troisieme type. Les auteurs ont affirmé qu’il
est plus facile de remplacer les fusibles du dernier type de quai que de remplacer ou

d’apporter des réparations dans d’autres éléments du quai. En effet, les réparations sont d’une
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grande difficulté quand il s’agit des poutres de la plateforme et des parties enterrées des pieux,

et la difficulté est considérée comme moyenne quand les réparations concernent la téte des

pieux.
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Figure 1.28. a) Schéma adopté par Razavi et al. (2007), b) schéma adopté par Memari et al.
(2011). Figure adaptée de Memari et al. (2011).

Li et al. (2015) ont comparé les dommages et le processus de rupture de deux types de
quai identiques : I’un avec uniquement des pieux verticaux et I’autre avec des pieux verticaux
et des pieux inclinés, soumis a une accélération sismique élevée (PGA de 1000 Gal = 1,02 g).
Ils ont trouvé que les dommages plastiques arrivent plus tardivement dans le quai sur pieux
verticaux, di au fait qu’il développe une grande capacité a absorber et a dissiper de 1’énergie

contrairement a 1’autre type de quai.

En ce qui concerne les pieux courts, Lehman et al. (2009) ont constaté qu’ils
subissaient des dommages significatifs dans leurs connexions avec la plateforme avant méme

que les pieux longs aient atteint la totalité de leur résistance latérale.

1.9. Conclusion

Les dommages observés sur les quais sur pieux lors d’un séisme peuvent étre la cause

de diverses raisons :

= Des raisons structurelles : Défaut de conception, erreurs lors de la construction,
mouvement latéral excessif entre les blocs de quai, effet poteau court, pieu avec une
courte longueur libre, I'influence de la charge axiale sur les pieux chargés latéralement
(I'effet P-delta), mauvaise connexion pieu-plateforme en particulier pour les pieux

inclinés, manque d’entretien, etc.
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= Des raisons géotechniques : Instabilité de la pente, perte de la résistance du sol due a
la liquéfaction, poussées exercées par le mur de souténement et écoulement latéral du

sol.

Par conséquent, le comportement sismique des quais sur pieux est tres complexe. Il est
fortement influencé par un phénomene qui dépend de la réponse de trois composantes
principales : la superstructure, les fondations (les pieux) et le sol. Ce phénomeéne est appelé
« Interaction Dynamique Sol-Pieux-Superstructure (IDSPS) ». Le terme le plus freqguemment

utilisé dans la littérature est | ‘interaction sol-structure (ISS).

Vue le role important que détient cette interaction sur la réponse des quais sur pieux,

un intérét particulier doit étre mis a son analyse.
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2.1. Introduction

Généralement en génie civil, pour faciliter I’étude sismique des structures courantes,
ces derniéres sont considérées comme fondées directement sur un substratum rocheux. D’ou
I’hypothése d’un encastrement parfait des fondations. Ainsi, la réponse sismique de la
structure dépend seulement des propriétés de cette structure (Wolf 1985). Dans la réalité, la
plupart des structures ne sont pas fondeées sur un substratum rocheux. Par conséquent, les
propriétés du sol ne sont pas prises en compte et cela entraine une approximation dans le

calcul de la réponse sismique de ces structures.

Les observations post-sismiques présentées dans le chapitre précédent, montrent que
la réponse sismique des quais sur pieux est liée a [’interaction sol-structure (ISS). Pour
comprendre cette interaction, une description de ses composantes et les diverses méthodes de
son analyse sont données dans ce chapitre. Les différents essais expérimentaux et quelques
travaux numeériques qui traitent sur le comportement des quais sur pieux sont également

présentés.

2.2. Composantes de ’interaction sol-structure

Lors d’un séisme, les ondes sismiques se propageant dans le sol. Les accélérations
enregistrées a la surface du sol en absence de toute construction donnent les accélérogrammes
du sol en champ libre. Il faut savoir que la réponse d’un massif de sol par rapport a un autre
est différente selon leurs propriétés. En présence d’une structure, deux phénoménes

apparaissent simultanément (Figure 2.1) :

2.2.1. Interaction cinématique
La propagation des ondes sismiques produit un mouvement de sol qui sollicite les
pieux, principalement dans le sens horizontal. Les pieux sont forcés de suivre le mouvement
imposeé du sol, tentent de résister par leurs caractéristiques dynamiques (rigidité et capacité).
Cet effet est appelé interaction cinématique, ou interaction sol-pieux. Il est défini comme
étant la différence de rigidité entre le sol en champ libre et les pieux en absence de la

superstructure.

Cette différence induit des modifications de la réponse du sol dans le voisinage des
pieux. Elle peut étre considérée comme un filtrage, car toute |’énergie incidente ne se
transmet pas a la superstructure mais s’effectue par I’intermédiaire d’efforts significatifs dans

les pieux.
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2.2.2. Interaction inertielle
Lors de I’interaction inertielle, le mouvement des pieux induit des vibrations dans la
superstructure. La superstructure tente de maintenir son équilibre et génére des forces
d’inertie qui provoquent des efforts dynamiques. Ces efforts seront transmis aux pieux et puis

au sol.

Lors d’un chargement sismique, en considérant un massif de sol semi-infini, 1’énergie
amenée par le mouvement de la structure est dissipée par deux types
d’amortissement (Villaverde 2009) : L amortissement hystérétique (matériel) qui est di aux
non-linéarités présentes dans le sol et dans la fondation, et [’amortissement radiatif
(géométrique) qui caractérise le rayonnement a I’infini des ondes sismiques transmises au sol

par la structure.
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Figure 2.1. Schématisation du probléme de I’interaction sol-structure (figure adaptée de
Gazetas et Mylonakis (1998)) : a) interaction cinématique sol-pieux, b) interaction inertielle
sol-pieux-structure.
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2.3. Méthodes d’analyse de I’interaction dynamique sol-structure

I1 existe différentes méthodes pour la prise en compte de I’interaction dynamique sol-
structure. Elles peuvent étre classées comme suit : les méthodes analytiques, les méthodes
globales, les méthodes des sous-structures et les méthodes hybrides. Elles ont été présentées
et décrites dans plusieurs ouvrages, comme dans Pecker (1984), Kramer (1996), Brilé et
Cuira (2018), etc. Une bréve description de ces méthodes est donnée ci-dessous :

2.3.1. Méthodes analytiques
Diverses méthodes analytiques ont été développées pour prédire la réponse du systeme
sol-pieu soumis a un chargement dynamique. Elles sont classées en deux catégories, a savoir

les approches basées sur le principe de Winkler et la méthode du continuum élastique.

2.3.1.1. Approches basees sur le principe de Winkler
L’approche proposée par Winkler (1867) représente le sol comme étant un
empilement de tranches indépendantes. Chaque tranche est considérée par un ressort

horizontal sur lequel s’appuie une poutre qui représente la fondation en pieu (Figure 2.2.a).

Lors d’un chargement horizontal (P), la réaction latérale du sol (p) est liée a la déflection du

pieu (y) par le coefficient de réaction du sol (ks) (équation (2.1)) :
p=ks.y (2.1)

Cette relation est matérialisée par les courbes de réaction (p —y) comme indiqué sur la
Figure 2.2.b. Ces courbes sont généralement non linéaires. L’équation (2.1) peut aussi
s’exprimer en fonction du module de réaction du sol (Eg) qui a déja été vu a I’équation (1.2)

du Chapitre 1: Eg = kg. D, avec D étant le diametre du pieu.

Attribuer une valeur au module de réaction est la difficulté principale de la méthode,
car il dépend de nombreux parametres comme la rigidité du pieu, le chargement et la nature
du sol. De nombreux chercheurs se sont penchés sur ce probléeme. Matlock (1970) et Reese et
Welch (1975) ont travaillé sur la détermination des courbes p — y pour les sols argileux. Cox
et al. (1974) et Reese et al. (1974) pour les sols sableux. Kubo (1965), Awoshika (1971) et
Zhang et al. (1999) dans le cas des pieux inclinés. Hadjadji (1993) a presenté les formulations
publiées dans la littérature. Il faut étre prudent lors de la déduction des courbes p — y quand
des essais expérimentaux n'ont pas été effectués, car une petite erreur peut conduire a des

résultats imprécis (Chen & Duan 2014).

37



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

o Mouvement
Mouvement sismique sismique du
en champs libre pieu
P M ' 9 N
» | L —
: Y \ =
S 1 v ] B b
| 2/ k
| H VA T bt
‘ »XW 2 -g ? - l &
| -’Wc“'lz 3 N g ,"r f/
4 Q r', /
AR 3 |/
:'k & :i/
i 2 n—1 /
. >
1|, . .
SLAM Zn S Déplacement du pieu y
vZ I Ondes de cisaillement
verticales
a) b) c)

Figure 2.2. a) Représentation du modéle de Winkler, b) courbe de réaction (p — y),
c¢) modele dynamique de Winkler. Figure adaptée de Gazetas et Mylonakis (1998).

L’approche présentée dans le modéle de Winkler était initialement congue pour des
analyses en statique, puis elle a été étendue aux problémes dynamiques (Penzien 1970).
Plusieurs auteurs ont apporté progressivement leur contribution a cette approche. lls
introduisent le concept de poutre sur ressorts non linéaires (Figure 2.2.c), connu sous le nom
en anglais de «Beam on Nonlinear Winkler Foundation (BNWF)». Diverses variantes de
ressorts et d’amortisseurs ont été introduites dans le but d’améliorer la performance des
modéles en se rapprochant du comportement réel (Matlock et al. 1978; Makris & Gazetas
1992; Nogami et al. 1992; EI Naggar & Novak 1995, 1996; etc.).

Wang et al. (1998) ont comparé plusieurs configurations d’assemblage de ressorts
non linéaires et d'amortisseurs en paralléle et en série, afin de représenter I'amortissement
radiatif dans les modéles BNWF des pieux soumis a un chargement sismique. Boulanger et al.
(1999) ont développé un modele BNWF en utilisant des ressorts en série, avec des
amortisseurs représentant I'amortissement radiatif pour 1’analyse des pieux sous chargement
sismique. Ils ont comparé les résultats obtenus avec des essais expérimentaux en
centrifugeuse effectués par Wilson et al. (1997). La réponse calculée était en bonne
concordance avec celle mesurée. EI Naggar et Bentley (2000) ont introduit des courbes p —y

dynamiques pour lI'analyse de la réponse latérale des pieux.

Plusieurs d’autres travaux basés sur la poutre sur des ressorts non linéaires (BNWF)
ont été effectuées, exemples : Pender (1993), Mylonakis (2001), ElI Naggar et al. (2005),
Anoyatis et al. (2013), Kampitsis et al. (2013), Chidichimo et al. (2014), Di Laora et Rovithis
(2015), Anoyatis et Lemnitzer (2017), Taghavi et al. (2017), etc.

38



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

Les approches basées sur le principe de Winkler montrent des limitations pour
I'analyse dynamique des groupes de pieux. Selon Juran et al. (2001), elles engendrent un effet
de groupe négatif qui est contraire aux résultats expérimentaux obtenus.
Le principe de Winkler ne tient pas compte de l'interaction entre les ressorts de sol, étant
donné que les couches de sol sont représentées par des ressorts indépendants. L'exactitude des
résultats de ces approches peut étre inférieure comparée a I'analyse par les éléments finis,
mais elles restent largement utilisées parce qu’elles sont simples et nécessitent moins de

colts informatiques (Suhail et al. 2018).

2.3.1.2. Méthode du continuum élastique

La méthode du continuum élastique considére le sol comme un milieu continu
homogene, semi-infini, isotrope et élastique. Boussinesq (1885) a été parmi les premiers a
analyser le sol comme un massif homogene et élastique, soumis a une force normale. La
masse de sol est supposée se composer de petites particules reliées par des forces inter-
granulaires. Dans cette approche, le sol est rendu moins complexe car il est caractérisé par

deux parameétres : le module élastique du sol et le coefficient de Poisson (v).

La prise en compte de l'interaction entre les pieux peut étre déterminée sur la base de
la solution de Mindlin (1936) qui permet de déterminer les déplacements causés par une force
ponctuelle a I'intérieur d'un massif semi-infini. Tajimi (1969) a utilisé la théorie du continuum
élastique pour décrire I'interaction dynamique sol-pieux. Dans la réalité, les sols ne sont pas
tous homogeénes et le module de Young ainsi que le coefficient de poisson changent avec la
profondeur. De ce fait, I'exactitude de la méthode du continuum élastique dépend fortement
de I'évaluation des parameétres élastiques du sol (Boulanger et al. 1999). En plus, le sol
posséde un comportement non linéaire qui influe significativement sur la réponse des pieux.
Un des inconveénients principaux de cette approche est la difficulté d'incorporer directement la
non-linéarité du sol (Dehghanpoor et al. 2017). Plusieurs chercheurs ont travaillé la-dessus
pour réduire les limitations de cette méthode : Poulos (1971a; b), Novak (1974), Nogami et
Novak (1977), Novak et Nogami (1977), Banerjee et Davies (1978), Poulos et Davis (1980),
Randolph (1981), Gazetas (1991), Chau et Yang (2005), Basu et al. (2009), Anoyatis (2013),
Latini et al. (2015), Anoyatis et al. (2016), etc.

2.3.2. Méthode globale (directe)
La méthode globale, ou appelée aussi la méthode directe, consiste a résoudre le
probléme d'interaction sol-structure en une seule étape pour 1’ensemble du systéme sol-

fondation-structure (systéme global). Il est alors possible d’introduire dans le mod¢le toutes
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les caractéristiques géométriques du probléme, ainsi que les lois de comportement pour

prendre en considération les non-linéarités du sol et de la structure.

L’équation dynamique régissant le comportement du systéme global est présentée
dans 1’équation (2.2) (Kramer 1996) :

[M1{U}+ [C1{U}+ [K1{U}=—-[M]{U,} (2.2)

Ou les matrices [M], [C] et [K] désignent respectivement la masse, I’amortissement et la
rigidité du systeme global. {U} est le vecteur des déplacements. Les dérivées temporelles {U}

et {U} sont respectivement les accélérations et les vitesses. {U,} est I’accélération sismique.

Le modéle numérique se base sur la discrétisation de la structure et du sol. Cette
méthode permet de prendre en compte le comportement non linéaire du sol et de la structure,
et de traiter les conditions de contact a I'interface sol-structure et la condition de radiation et

de dissipation d'énergie.

L’analyse de I’interaction sol-structure par la méthode directe a été utilisée dans
plusieurs études telles que : Lu et al. (2005), Chau et al. (2009), Hokmabadi et al. (2014), Van
Nguyen et al. (2017), etc.

Hokmabadi et al. (2014) ont mis en évidence 1’importance de prendre en compte
I’interaction dynamique sol-structure. Ils ont effectué¢ une série d’essais en table vibrante et
une analyse numérique avec le programme FLAC3D (lItasca 2009) en adoptant la méthode
directe. L’étude a été réalisée sur trois cas. Le premier cas considere une structure de quinze
étages avec une base fixe, et donc I’interaction sol-structure est exclue. Dans le second cas, la
méme structure est fondée sur une fondation superficielle ; quant au dernier cas, la structure
est soutenue par un groupe de pieux 4x4. Les auteurs ont observé que la déformation latérale
de la structure fondée sur les pieux a amplifié par rapport au modele du premier cas, c’est-a-
dire de la base fixe : de 34% dans I'essai expérimental et de 27% dans I'analyse numérique en
3D. Cette amplification devient plus importante pour la structure sur une fondation
superficielle, elle est de 55% dans I'essai expérimental et de 59% dans I'analyse numérique en
3D.

La méthode directe requiert une bonne connaissance des lois de comportement des
matériaux. Les frontiéres du modele doivent étre placées assez loin de la structure afin

d’atténuer les ondes réfléchies avant qu’elles puissent I’impacter. Il est nécessaire d’ajouter
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des frontiéres absorbantes aux limites du modéle pour prendre en considération
I’amortissement radiatif. La complexité des modéles, le volume de sol & modéliser et la
finesse du maillage engendrent des temps de calcul importants (Pecker 1984). Le codt du
calcul augmente aussi en modélisation tridimensionnelle du probléme d’interaction, que ce

soit en éléments finis ou en différences finies (Dehghanpoor et al. 2021).

2.3.3. Méthode des sous-structures

Cette méthode se base sur le principe de superposition de Kausel (Kausel et al. 1978).
Son but est de découpler les deux mécanismes de I’interaction sol-structure, a savoir
I’interaction cinématique et I’interaction inertielle, et de les analyser séparément. Ensuite, les
deux solutions sont superposées pour aboutir a la solution globale du systéme. Par
conséquent, la résolution du systeme global est décomposée en plusieurs étapes successives,
plus simples a résoudre que le probleme global en lui-méme (Kausel et al. 1978; Pecker
1984).

Les équations d'équilibre de chaque sous systéeme sont déterminées en imposant des
conditions de compatibilité a l'interface (continuité des déplacements et des contraintes).
Cette procédure passe par trois étapes successives :

Etape 1 : Détermination du mouvement appliqué a la fondation
Cette étape concerne I’interaction cinématique. Elle considére uniquement le systéme

(sol + fondation rigide sans masse) en absence de la superstructure.

La sollicitation sismique est appliquée a la base de ce systéme pour déterminer
I’accélération a laquelle sera soumise la fondation. En effet, c’est le calcul de I’interaction

cinématique.

Etape 2 : Calcul des impédances dynamiques des fondations

Cette étape consiste a remplacer le systeme sol-fondation par des éléments : ressorts et
amortisseurs. Les impédances dynamiques caractérisent 1’effort résultant sur la fondation sans
masse lorsqu’elle est soumise a une sollicitation de type harmonique d’amplitude unitaire,
caractérisée par une pulsation w. Les impédances dynamiques sont assemblées dans la
matrice d’impédance [K*]. La fonction impédance est une fonction complexe (équation
(2.3)): la partie réelle de I’impédance représente la rigidité [K] tandis que la partie imaginaire

représente 1’amortissement [C].

[K*] = [K] + iw[C] (2.3)

41



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

Etape 3 : Superposition
Cette derniere étape est réservée au calcul de la réponse dynamique de la structure
reliée aux impédances calculées dans la deuxieme étape et soumise a la sollicitation trouvée

dans la premiere étape.

La méthode des sous-structures permet de réduire la taille du probléme et elle est
beaucoup plus rapide que la méthode globale. Toutefois, le fait d’utiliser le principe de
superposition qui exige 1’hypothése d’un sol linéaire et d’un comportement linéaire de la
structure, restreint le domaine de son application qu’a I’étude des cas linéaires. Par
conséquent, cette méthode devient inappropriée aux problemes d'interaction qui tiennent

compte du comportement non linéaire des matériaux.

La méthode des sous-structures a été utilisée par plusieurs chercheurs (Mylonakis et
al. 1997; Zhang & Makris 2002; Rahmani et al. 2015; etc.).

Gazetas (1991) et Mylonakis et al. (2006) ont présenté des méthodes pour évaluer les

impédances dynamiques pour différentes configurations de fondations.

Makris et al. (1996) ont utilisé la méthode des sous-structures pour analyser
I’interaction sol-pieux-superstructure du pont de Rio Dell (Californie) qui a été soumis au
séisme de Petrolia en 1992. Les auteurs ont mis en avant I’importance de la prise en compte
de I'impédance des pieux en fonction de la fréquence et de considérer la dissipation d’énergie
a travers la fondation. Ils conclurent que pour des fortes excitations comme le séisme de

Petrolia, I’analyse du pont nécessite un modele non linéaire plus représentatif de la réalité.

Maeso et al. (2005) ont calculé les impédances dynamiques verticale et latérale d’un
groupe de pieux 2x2. lls ont validé leurs résultats aux travaux existants dans la littérature. Ils
ont également considéré la perméabilité du sol et le contact pieu-sol lors de conditions

hydrauliques différentes.

Messioud et al. (2011) ont présenté un modéle tridimensionnel en éléments finis pour
analyser la réponse dynamique de I’interaction sol-pieux-dalle par la méthode des sous-
structures. Les auteurs ont proposé le calcul d’impédance dynamique du groupe de pieux en
fonction de la fréquence adimensionnelle et ils ont permis de valider leurs résultats a ceux de
Padron et al. (2007). Cette maniere de procéder a été aussi utilisée pour analyser I’impédance
dynamique dans le cas de renforcement du sol par des inclusions rigides (pieux) (Messioud et
al. 2016).
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2.3.4. Méthodes hybrides

2.3.4.1. Définition de la méthode

Les méthodes hybrides utilisent une combinaison entre la méthode globale et la
méthode des sous-structures, en considérant les avantages de chacune. Comme illustré a la
Figure 2.3, les méthodes hybrides consistent a diviser le systtme en deux sous-

domaines distincts :

» Le champ proche : Il est considéré avoir un comportement non linéaire. Ce champ peut
étre traité par une méthode directe.

= Le champ lointain : Il est suffisamment loin de la fondation. Il est considéré comme

linéaire. Son comportement peut étre déterminé par les impédances dynamiques.

-Forces généralisées : H, V, M

-Déplacements généralisés : u, w, 6

C *—= 1 Macroélément
(R | - e —

= Champ lointain
(linéaire)

i
!
i
!
[}
1
\
%
X

Figure 2.3. Concept du macroélément pour les fondations profondes (figure adaptée de Pérez-
Herreros et al. (2018)).

La modélisation du champ proche devient colteuse lorsque le comportement est
fortement non linéaire (comme de fortes inclinaisons de charges, mauvaises propriétés du sol,
séisme de haute amplitude) ou bien dans le cas d’une modélisation tridimensionnelle. A ce
moment-13, le concept du macroélément devient une alternative intéressante pour résoudre le

probleme.

2.3.4.2. Concept de macroélément
En géotechnique, le concept de macroélément a été initialement introduit par Nova et

Montrasio (1991) pour étudier le tassement des fondations superficielles dans le sable.

Pérez-Herreros et al. (2018) ont décrit le macroélément comme un élément discret de

liaison dont le comportement est non linéaire. Il est placé a la base de la superstructure et
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permet de substituer en totalité ou en partie le sol et la fondation (Figure 2.3). La loi de son
comportement non linéaire est établie d’'une maniére globale, en travaillant en termes de
variables généralisées (forces et déplacements). Cette approche ajoute un apport nouveau, car
elle permet de prendre en considération les non-linéarités, que ce soient les non-linéarités
matérielles comme la plasticitt du sol ou les non-linéarités géométriques comme le
décollement éventuel de la fondation. Elle permet aussi de considérer le couplage entre les
degrés de liberté. Les couplages dynamiques (linéaires et non linéaires) sont établis a 1’échelle
macroscopique dans plusieurs directions entre la superstructure, le sol et la fondation. Cette
approche réduit le cott du calcul et facilite son utilisation pour les vérifications d’ingénierie
comme dans les cas de la portance, les tassements et les déformations permanentes des
fondations (Abboud 2017).

Le concept de macroélément a vu une large utilisation dans les fondations
superficielles, d’ailleurs Chatzigogos et al. (2009) ont donné une description des travaux
réalisés sur ces fondations en utilisant ce concept depuis 1991 (Nova & Montrasio 1991)
jusqu'a 2009. D’autres travaux ont suivi: Grange et al. (2009), Salciarini et Tamagnini
(2009), Abboud (2017), Huynh et al. (2020), etc. Pour les fondations profondes sur pieux, des
macroé¢léments ont été développés pour relier chaque nceud du pieu au nceud correspondant
dans le sol du champ lointain (Taciroglu et al. 2006; Correia 2011; Li 2014; Li et al. 2016;
Pérez-Herreros et al. 2019).

Le macroélément proposé par Varun (2010) capture efficacement la réponse des pieux
dans les sols pulvérulents lorsqu’ils sont soumis a un chargement latéral cyclique. Il prend

aussi en considération la génération des pressions interstitielles dans les sols liquéfiables.

Quelques auteurs ont modélisé 1’interaction sol-pieu en utilisant le macroélément de
Varun (Varun 2010) dans leurs travaux sur 1’étude dynamique des quais sur pieux, comme :
Shafieezadeh (2011), Ivey et al. (2011), Thomopoulos et Lai (2012), Panagiotidou et al.
(2015), Vytiniotis et al. (2019), etc.

2.4. Analyse de I’interaction sol - structure dans les quais sur pieux par des
moyens expérimentaux

Ces derniéres années, les essais expérimentaux en géotechnique ont connu une
expansion rapide qui s’explique par le progres technologique observé dans les domaines de
1’électronique, de 1’informatique et de la mécanique (Garnier 2001). Ces essais permettent de

reproduire a volonté un phénomene physique que I'on souhaite étudier.
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L’ ¢tat de I’art des différents travaux expérimentaux qui traitent sur le comportement

dynamique des quais sur pieux est exposé ci-dessous.

2.4.1. Essais sur table vibrante

Comme vue dans les observations post-sismiques du Chapitre 1, le quai de Takahama
Wharf a souffert de séveres dommages lors du séisme de Hyogo-ken Nambu en 1995. lai et
Sugano (1999) et Hwang et al. (2001) ont étudié sur une table vibrante le comportement
dynamique des quais gravitaires et des quais sur pieux (Figure 2.4.a). Les déformations du
modeéle physique du quai de Takahama Wharf obtenues par lai et Sugano (1999) sont
présentées sur la Figure 2.4.b. Hwang et al. (2001) ont trouvé que les déplacements de la
plateforme mesurés dans le modeéle valaient approximativement deux tiers de ceux du
prototype. Les auteurs expliquent cela par le fait que la rigidité des pieux n’était pas bien
considérée dans 1’essai. Les flambements qui ont été observés sur le prototype coincident avec
les endroits des moments fléchissants maximaux qui se sont développés aux interfaces des

deux couches de sable et de gravier dense.
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Figure 2.4. a) Essai sur table vibrante 1 g, b) déformations du quai et représentation des
moments fléchissants des pieux. Figure adaptée de lai et Sugan (1999).

Song et al. (2018) ont également effectué des essais sur une table vibrante pour étudier
la réponse dynamique et les modes de rupture des quais fondés sur différents types de pieux.
Ils ont constaté que le mouvement du sol en champ lointain a une grande influence sur la
structure de quai sur pieux verticaux ; quant a la structure sur pieux inclinés, elle est plus
sensible au mouvement du sol en champs proche. Sous le séisme, le modele avec des pieux

verticaux n’a pas subi de dommages significatifs, contrairement au mod¢le avec des pieux
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inclinés ou des ruptures au sommet des pieux et des déformations au niveau de la couche de
sol argileuse ont été observées. Les auteurs ont suggéré 'utilisation des pieux inclinés dans

les quais uniquement lorsque 1’accélération maximale du sol est inférieure a 400 Gal

(= 0,4 9).

2.4.2. Essais en centrifugeuse
Les essais sur modéles réduits centrifugés de quai sur pieux sous chargement
dynamique ont connu une grande utilisation. Ci-dessous, sont présentés les travaux existant
dans la littérature. Ils sont classés en fonction de I’institution qui posséde la centrifugeuse

géotechnique, car la plupart de ces travaux se complétent les uns avec les autres.

2.4.2.1. Essais réalisés a Uinstitut Tokyo Tech (Tokyo, Japon)

Dans le but de comprendre le mécanisme de rupture des pieux, I’effet de la
liquéfaction sur les déformations permanentes du quai, et I’interaction dynamique entre la
plateforme et 1’ouvrage gravitaire en caissons qui sont reliés tous les deux par un pont,
Takemura et al. (1998) et Takahashi et al. (1998a; b, 1999a; b) ont effectué des essais en
centrifugeuse représentant le quai de Takahama Wharf (Figure 2.5.a). Ces essais ont été
réalisés a I’Institut de Technologie de Tokyo (Tokyo Institute of Technology « Tokyo Tech »),

Japon.
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Figure 2.5. a) Modele du quai de Takahama Wharf en centrifugeuse (Takahashi & Takemura
2005), b) déplacements latéraux permanents du sol (digue et sable) et du quai lors des essais
PW2, PW4 et PW?7 (figure adaptée de Takahashi (2002)).

Une série d’essais composée de 7 cas (PW1 - PW7) a été présentée par Takahashi
(2002). En PW1 et PW2, le quai de Takahama Wharf endommagé lors du séisme de Hyogo-
ken Nambu (1995) est simulé. Le modéle PW3 ne posséde pas de quai dans le but d’étudier

I’effet stabilisant des pieux. Dans PW4 et PW5, ’emplacement d’une couche non liquéfiable
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change pour étudier I’effet de 1’amélioration des sols. En PW6, I’interaction plateforme-
caissons a travers le pont est mise en évidence. Le modéle PW7 s’intéresse a ’effet de

I’épaisseur de la couche liquéfiable.

Takahashi (2002) et Takahashi et Takemura (2005) ont constaté que durant le séisme,
la liquéfaction de la couche de sable et du remblai derriére les caissons a causé un grand
déplacement horizontal de la digue, provocant ainsi de trés grands moments fléchissants dans
les pieux. Les auteurs ont aussi abouti aux conclusions suivantes :

(i). I1 n’y avait aucune différence notable dans les déplacements des enrochements et de la
couche de sable pendant les deux cas d’analyse : avec et sans la présence du quai. Les
pieux auraient dd stabiliser le déplacement de la digue en enrochement et/ou des caissons,
mais I'espacement entre les pieux était relativement important.

(ii). Les déplacements du quai et des caissons étaient identiques au début du chargement
sismique, puis trés vite le déplacement des caissons s’accroit a cause de son basculement
(inclinaison).

(iii). Pendant le séisme, le pont fait augmenter le mouvement du quai en direction de la mer.

(iv). Varier I’épaisseur de la couche de sable liquéfiable (hg) ne provoque pas nécessairement
de plus grands déplacements latéraux pour la digue et la structure (Figure 2.5.b). lls
expliquaient cela du fait que le tassement des caissons est plus grand dans le cas ou la
couche de sable liquéfiable est plus épaisse, ce qui atténuait 1’inclinaison des caissons et

réduisait les déplacements de la digue en enrochement et de la plateforme.

2.4.2.2. Essais réalisés a I'Université de Californie (Davis, Etats-Unis d’Amérique)

Plusieurs essais en centrifugeuse ont été réalisés a I'Université de Californie, au centre
Davis de la modélisation géotechnique (Davis Center for Geotechnical Modeling). Sur la
Figure 2.6, cinqg modeéles se distinguent : le modéle NJMO1 (McCullough et al. 2000), le
modele NJMO2 (Schlechter et al. 2000a), le modele SMS01 (Schlechter et al. 2000b), le
modéle SMS02 (Boland et al. 2001b), et le modéle JCBO1 (Boland et al. 2001a).

Tous ces modeéles représentent des cas réels inspirés des géométries de quai et des
configurations de digue en enrochement les plus utilisées dans les ports de la cdte ouest des
Etats-Unis d’Amérique. Ils sont constitués d'un quai sur pieux verticaux (avec ou sans pieux

inclinés) et d’une configuration de digue en enrochement.
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Figure 2.6. Coupe transversale des modeéles en centrifugeuse réalisés a I'Université de
Californie, Davis (UCD) (Amirabadi et al. 2014).

Ces essais ont été realisés principalement afin de mieux comprendre les performances
sismiques des quais sur pieux, mais ils abordaient aussi plusieurs problématiques comme la
présence de couche de sol liquéfiable et d’une couche argileuse, 1’amélioration des
caractéristiques du sol, la stabilité globale des pentes et la réponse latérale des pieux dans les

sols horizontaux et les sols inclinés ainsi que dans les enrochements.

Sur la Figure 2.7 (a et b) sont représentées les déeformations observées dans quelques modeles
en centrifugeuse apreés le chargement sismique. La Figure 2.8 montre I’évolution du
déplacement latéral de quais ayant différentes configurations de digue en fonction de

I’augmentation de 1’intensité du chargement sismique.

a) b
Figure 2.7. Observations aprées le chargement sismique (figure adaptée de McCullough
(2003)) : a) fissures dans le sol et décollement entre les pieux et le sol (modele NJM02), b)
tassement du sol di & la liquéfaction (modele SMSO01).
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Figure 2.8. Relation entre le déplacement latéral permanent du quai et I’accélération
maximale du sol durant le séisme de Loma Prieta en 1989 (figure adaptée de McCullough et
al. (2001)).

Plusieurs auteurs se sont intéressés a interpréter les résultats issus de ces essais :
McCullough et al. (2001), Schlechter (2001), McCullough (2003), McCullough et al. (2007)
et Dickenson et McCullough (2005).

McCullough (2003) a constaté que pour des quais relativement stables (facteurs de
sécurité supeérieurs a 2) soumis a des accélérations élevées (entre 0,4 a 0,5 g), de grandes
déformations sont attendues (de I'ordre de 0,2 m et plus). Il a remarqué que les moments
fléchissants maximaux au niveau de la connexion pieux-plateforme paraissent étre liés a
I'accélération maximale a la surface du sol. Tandis que les moments fléchissants en

profondeur semblent dépendre de la déformation permanente du sol.

Schlechter et al. (2004) se sont intéressés a ’effet des pieux inclinés sur la réponse
dynamique des quais en considérant deux types de configuration de digue en enrochement :
single-lift (modéle SMS02) et cut-slope (modele JCBO1). Les essais en centrifugeuse ont été
effectués avec deux seismes différents : le séisme de Loma Prieta de 1989 et le seéisme de
Northridge de 1994. La force latérale maximale enregistrée a la téte des pieux verticaux (pieu
3 et pieu 5 a partir de la cote) et des pieux inclinés est présentée sur la Figure 2.9.
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Figure 2.9. Force latérale maximale dans les pieux (Schlechter et al. 2004).

Souri et al. (2018) ont présenté les résultats d’essai en centrifugeuse du modéle
NJMO1 (McCullough et al. 2000) pour traiter le comportement du quai sur pieux dans une
pente en enrochement soumis a un écoulement latéral induit par la liquéfaction. Les auteurs
ont aussi procédé a I’étude de I’effet cinématique et de 1’effet inertiel de la superstructure sur
I’estimation des moments fléchissants des pieux a différentes profondeurs. Ils ont remarqué
que le deplacement de la plateforme, les moments fléchissants des pieux et la réaction du sol
au niveau du premier pieu a partir de la cote, représentés sur la Figure 2.10, atteignaient leurs
valeurs maximales pendant le chargement sismique et pas nécessairement a la fin du
chargement :

- Le déplacement résiduel de la plateforme est de 0,10 m, soit 58% de la valeur maximale
enregistrée durant le chargement.

- Le moment fléchissant enregistré en profondeur a la fin du chargement sismique, plus
précisément a I’emplacement de la jauge de contrainte SG1-2, a une valeur de 474 kKN.m, soit
62% par rapport a la valeur maximale enregistrée. Pour le moment fléchissant enregistré a une
distance moins profonde lors de la fin du chargement sismique, a I’emplacement de la jauge
de contrainte SG1-9, il est de 38k N.m, soit 9% du maximum enregistré. A noter que SG1-2 et
SG1-9 sont situées a une distance respectivement de 20,2 m et de 2,6 m de la téte du pieu et

que la position de SG1-2 coincide avec la limite inférieure de la zone liquéfiable.

Le moment fléchissant maximal en chaque point d’un pieu donné ne se produit pas
forcément au méme moment et cela difféere d’un pieu a un autre. Pour pouvoir comparer les
résultats, les auteurs identifient le temps critique auquel les déplacements du sol, les
déplacements des pieux, les moments fléchissants et les accélérations du quai sont a leurs
maximums ou prés du maximum. Ce temps critique est évalué a 21,6s. 1l est représenté sur la

Figure 2.10 par une ligne verticale discontinue.
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Figure 2.10. Quelques résultats obtenus de ’essai en centrifugeuse du modele NJMO1 sous le
séisme de Loma Prieta mis a I’échelle de 0,15 g (Souri et al. 2018).

SG1-2 enregistre le plus grand moment fléchissant dans le pieu 1 (a partir de la cote).
Il dépend du déplacement transitoire du sol qui se produit durant la propagation de 1’onde
sismique dans le sol et peut étre estimé uniquement avec les forces cinématiques. Quant au
moment fléchissant a SG1-9, il dépend du déplacement transitoire et du déplacement
permanent du sol. Il peut étre déterminé avec la combinaison des forces cinématiques et

inertielles.

2.4.2.3. Essais réalisés a ’institut KAIST (Corée du Sud)
Pour ¢étudier I’effet de la pente et de la densité du sol sur le comportement dynamique
des quais sur pieux, Nguyen et al. (2018) ont effectué¢ une série d’essais en centrifugeuse a

I’institut coréen KAIST (Korea Advanced Institute of Science and Technology). Un quai sur
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pieux du port de Pohang a été sélectionné pour 1’étude. Il posséde une plateforme fondée sur

neuf pieux de 0,912 m de diametre et 24 m de longueur disposés en trois rangées.

Les auteurs ont réalisé trois modeles (Figure 2.11.a). Le modéle 1 est constitué
uniquement d’une couche horizontale de sable sec avec un indice de densité relative de 45%.
Les deux autres modeles possédent une couche de sable sec en pente de 33° et d’un indice de
densité relative de 40% pour le modele 2 et de 80% pour le modéle 3. Les résultats des essais

ont montré que :
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Figure 2.11. Essais en centrifugeuse (figure adaptée de Nguyen et al. (2018)) :
a) représentation des modéles : (1) modele 1, (2) modeles 2 et 3,
b) résistance latérale maximale du modele 3 : (1) pieu 1 (c6té mer), (2) pieu 2, (3) pieu 3.

= Sous un chargement sismique de petites amplitudes, le moment fléchissant maximal des
pieux enregistré en dessous de la surface de sol pour différents indices de densité relative
du sol, présente presque la méme allure. Les auteurs ont trouvé une différence inférieure a
10% pour le moment fléchissant maximal et une différence inférieure & 3% pour le

déplacement maximal du sol.

* Lors de I’augmentation de I’accélération sismique, 1’indice de densité relative influe sur la
déformation de la pente et par conséquent sur la réponse du systeme sol-pieu-plateforme.
Drailleurs, le modéle 2 comparé au modéle 3 enregistre des moments fléchissants
maximaux supérieurs d’environ 20 a 30% et une différence d’environ 11% pour le

déplacement maximal du sol.

= De plus, la direction du chargement sismique influe sur la forme et la grandeur du moment

fléchissant des pieux dans les deux modéles en pente, contrairement au modele avec un sol
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pikN/m)

125 |

horizontal (modele 1) ou le moment fléchissant obtient une distribution & peu pres

symeétrique.

La zone pres de la créte est la zone la plus instable lors du chargement sismique (la zone
hachurée sur la Figure 2.11.b). Cette zone se réduit lorsque 1’indice de densité relative du

sol augmente.

La forme des boucles p — y, dans les modeles 2 et 3 est irréguliere en raison de I'effet de

la pente qui est trés influencé par le mouvement de la zone instable (Figure 2.12).

La rigidite de la boucle p — y, est définie par la pente de la droite qui relie ’origine de la
boucle au sommet de celle-ci. Les auteurs ont remarqué que la rigidité des boucles p — y,
augmente avec la profondeur dans les trois modeles. Elle s’accroit également en allant de
la créte vers le pied de la pente. Cela s'explique par la différence de la longueur de la partie
libre des pieux et de la poussée des terres induite par la présence de la pente. De plus, dans
les modeles avec une pente, la rigidité des boucles p —y, et la résistance laterale
maximale du sol sont plus petites du c6té de la pente descendante que du cété de la pente
ascendante. Par contre, elles sont similaires dans les deux cotés des pieux du modele 1 (sol

horizontal).
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Figure 2.12. Boucles p — ,, pour les trois modeles a la profondeur 1,5D (figure adaptee de
Nguyen et al. (2018)) : a) modele 1 (accélération a la base = 0,25 g), b) modele 2
(acceleération a la base = 0,24 g), ¢) modele 3 (accélération a la base = 0,28 g).

Yun et al. (2019a) se sont intéressés a 1’effet que produit la présence d’une couche

d’enrochements qui surmonte du sol en pente dans les quais sur pieux. Les auteurs ont
effectués des essais dans une centrifugeuse dynamique d’un quai sur pieux avec et sans

couche d’enrochements, respectivement Figure 2.13.a et b. Le quai se situe au nouveau port
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de Pohang en Corée du Sud. Il est constitué d’un groupe de pieux de 2x2. Les pieux ont
0,914 m de diameétre et 18 m de longueur. lls sont fondés sur du sable sec ayant un indice de
densité relative de 50%. Les enrochements du prototype ont un diametre moyen de 30 cm,
similaire a ceux utilisés par McCullough (2003). Les dimensions des particules

d’enrochements sont présentées sur la Figure 2.13.C.

La comparaison des résultats a montré que la présence de la couche d’enrochements
(modéle GR50) fait diminuer I'accélération maximale du sol et réduit le tassement du sol de
50% par rapport au modele sans les enrochements (GS50). Concernant la position du moment
fléchissant maximal des pieux, celle du modele GR50 est située a une faible profondeur
comparée a celle du modele GS50. Les auteurs ont supposé qu’avec le modéle GR50, une
grande réaction du sol se mobilise a une faible profondeur en raison de la présence des
enrochements dans la partie supérieure de la pente. En absence d’enrochements comme dans

le cas du modele GS50, une grande réaction du sol est censée se développer en profondeur.
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Figure 2.13. Essai en centrifugeuse dynamique (figure adaptée de Yun et al. (2019a)) : a)
modeéle GR50 (Gyeongju wave, Rubble mound model), b) modéle GS50 (Gyeongju wave,
Soil model), c) taille des enrochements.

En faisant augmenter 1’accélération maximale du sol, 1es auteurs ont trouvé que le pieu
1 (pieu cOté mer) dans le modele avec enrochements présente des moments fléchissants
maximaux nettement plus inférieurs que ceux du modeéle sans enrochements. Ils ont
également affirmé que le quai sur pieux montre une meilleure performance sismique dans le
cas ou la couche d’enrochements est présente. Cependant, modifier I'épaisseur de la couche
d’enrochements, le type de digue et les enrochements utilisés pourrait affecter le

comportement du quai.
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Yun et Han (2020) ont évalué les performances sismiques des pieux inclinés dans
deux cas : sol horizontal et sol incliné (en pente), en utilisant quatre modéles en centrifugeuse,
comme représentés sur la Figure 2.14. Les modeles HA45 et HAIS5 sont fondés dans un sol
horizontal, avec des indices de densité relative respectivement de 45% et 55%. Les modeles
IA62 et 1AI5S8 sont fondés dans un sol en pente, avec des indices de densité relative
respectivement de 62% et 58%. Ces quatre modéles représentent un quai sur pieux du port de
Pohang (Corée du Sud) constitué de neuf pieux verticaux 3x3. Les modeéles HAIS5 et 1AI58

possédent également quatre pieux inclinés.

La présence des pieux inclinés dans le sol en pente (modéle 1AI58) a fait diminuer
I’accélération et le déplacement de la plateforme respectivement de 48% et 50%, et diminuer
également le moment fléchissant des pieux verticaux de 84% par rapport aux résultats du quai
sur pieux verticaux fondé dans un sol en pente (modele 1A62). Dans ce cas de sol en pente, les
pieux inclinés rendent la structure de quai mieux encastrée et ils offrent une grande résistance

latérale lors du séisme.
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Figure 2.14. Section transversale des modéles réduits en centrifugeuse (figure adaptée de Yun
et Han (2020)) : a) modele HA45, b) modele HAIS5, c) modéle 1A62, d) modéle 1A158.

Dans le sol horizontal, les pieux inclinés (modéle HAISS) ont diminué ’accélération
de la plateforme de 27% et le moment fléchissant des pieux verticaux de 77%, mais ils ont
augmente le déplacement de la plateforme de 650% par rapport aux résultats de la structure
sur pieux verticaux dans un sol horizontal (modele HA45). Cette augmentation est due a
I’asymétrie de la structure de quai (présence des pieux inclinés uniquement d’un c6té du
quai). Les auteurs ont constaté que les pieux inclinés montrent de meilleures performances

dans le sol en pente (incline) que dans le sol horizontal.

Tran et al. (2020) ont effectué des essais dans la centrifugeuse dynamique de I’institut

KAIST pour examiner ’effet de la pente sur la réponse dynamique du systéme pieu-
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plateforme. Les essais ont été réalisés sur un pieu isolé et sur deux groupes de pieux de 2x2
et 3x3, représentés respectivement sur la Figure 2.15.a et b.
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Figure 2.15. Essai en centrifugeuse (figure adaptée de Tran et al. (2020)) : a) modele 1 (pieu
isolé et groupe de pieux 2x2), b) modéle 2 (groupe de pieux 3x3), ¢) paramétres pour
déterminer la différence de phase de déplacement, d) différence de phase de déplacement
entre la plateforme et le chargement sismique lors de différentes amplitudes (0,10 g ; 0,15 g et
0,3 9).

Le prototype étudié est un segment d’un quai sur pieux situé au port de Pohang. Les
auteurs ont analysé les résultats obtenus en termes de différence de phase de déplacement ()

(displacement phase difference) selon I’équation (2.4):

tr —
T

(en radian) (2.9)

Comme représenté sur la Figure 2.15.c, t; est le temps qui correspond a la réponse maximale
du modeéle, t; est le temps qui correspond au déplacement maximal du chargement sismique,

et T est la periode du chargement sismique.

La Figure 2.15.d montre la différence de phase de déplacement entre la plateforme et le

chargement sismique pour trois amplitudes différentes (0,10 g ; 0,15get0,3 Q) :

56



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

(i). Pour le cas du pieu isolé, la plateforme se déplace en phase opposée du déplacement
d’entrée (Y = 180°) durant les trois différents chargements.

(ii). Pour le groupe de pieux 3x3, le mouvement des pieux est en phase avec le mouvement du
sol di a la grande rigidité des fondations. Il n’y a pas de variation significative de la
différence de phase de déplacement lors de 1’augmentation du chargement sismique (J =
15°).

(iii).Contrairement au groupe de pieux 2x2, la différence de phase de déplacement augmente
avec ’augmentation de 1’accélération sismique. Elle atteint 23°, 63° et 126°
respectivement avec une accélération sismique d’amplitude 0,10 g; 0,15 g et 0,3 g. Les
auteurs ont expliqué que cela est di au mouvement de balancement du groupe de pieux
(rocking motion) qui devient trés significatif lorsque 1’amplitude du chargement sismique

augmente.

Tran et al. ont également trouveé que :

(i). Le moment fléchissant des picux augmente avec 1’augmentation du chargement sismique.

(i). Le moment fléchissant maximal des pieux prés de la créte se situe a une distance de 1,2 a
3,7 fois plus profonde que celui des pieux qui se trouvent pres du bas de la pente.

(iii). Les pieux ayant une petite longueur libre sont sujets a de grands moments fléchissants,
et cela fait que le moment fléchissant maximal se localisera a une distance plus profonde
en dessous de la surface du sol. Les mémes observations ont été rapportées par Su et al.
(2017) et Nguyen et al. (2018).

Yun et Han (2021) ont déterminé les courbes p — y en effectuant des essais sur quatre
modeles en centrifugeuse dynamique : modéle HA45, modele 1A40, modele 1A62 et le
modeéle 1A84. La configuration du quai est la méme dans chaque modele et elle ne possede
pas de pieux inclinés. La section transversale du modele HA45 est identique a celle
représentée sur la Figure 2.14.a. Pour les autres modeles, ils ont une section transversale
similaire & celle représentée sur la Figure 2.14.c avec différents indices de densité relative du
sable (a savoir 40%, 62% et 84%).

Les courbes p — y obtenues ont été ensuite comparées a celles déterminées par des
méthodes existantes dans la littérature moyennant des ressorts élastiques (Terzaghi 1955;
Davisson 1970; API 2000). La Figure 2.16 présente la comparaison entre les courbes p — y
déterminées pour le pieu 2 (pieu du milieu) et le pieu 3 (pieu extérieur) du modele HA45 a la

profondeur 1,5 fois le diamétre du pieu (1,5D a partir de la surface). Il en découle que le
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ressort élastique de Terzaghi (Terzaghi 1955) a permis de simuler de maniére adéquate la

réponse dynamique des quais sur pieux.

Les auteurs ont trouvé que le moment fléchissant du pieu extérieur (pieu 3) est environ
10% plus grand que celui du pieu du milieu (pieu 2). lls attribuent cela a I'effet d'ombre

(shadowing effect) crée par le pieu 2 (pieu avant) sur le pieu 3 (pieu arriere).

Les auteurs ont également évalué I’applicabilité de cette méthode lorsque 1’indice de
densité relative du sable sec change. Ils déduisent qu’il faut 1’utiliser avec précaution. En
effet, les modeles HA45 et IA40 dont le sable est lache montrent qu’il n’y a pas de différence
entre les moments fléchissants obtenus lors des essais et de ceux calculés, parce que les
courbes p — y ont été bien simulées avec la méthode de Terzaghi. Pour le sable plus dense,
les modeles 1A62 et 1A84 montrent que les moments fléchissants calculés sont élevés par
rapport a ceux mesurés en centrifugeuse. Cette différence est due a la période naturelle de la

structure qui dépend de I’indice de densité relative du sol.
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Figure 2.16. Comparaison entre les courbes p — y issues des résultats de la centrifugeuse et
les courbes p — y existantes dans la littérature, pour le modele HA45 a 1,5D (Yun & Han

2021).

2.4.2.4. Essais réalisés a Uinstitut TIWTE (Tianjin, Chine)

Yan et al. (2021) ont étudié le comportement d’un quai soumis a des chargements
latéraux cycliques lors d'un essai en centrifugeuse a I’institut TIWTE (Tianjin Research
Institute for Water Transport Engineering, Ministry of Transport) a Tianjin, en Chine. Le
prototype est un exemple de quai du Port Tianjin. Il posséde : une plateforme, une rangée de

double pieux verticaux (coté mer), une rangée de pieux verticaux (au milieu du quai) et une

58



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

rangée de paire de pieux inclinés (c6té terre) (Figure 2.17.a). Les détails de la centrifugeuse et

du modele réduit ont été présentés dans Yan et al. (2020).

Les essais ont été réalisés en déplacement contrélé qui impliquait un nombre de 20
cycles pour chaque séquence (de 1 a 4), avec une amplitude croissante de y/ D = 0,25 a
y/D = 1,0. Tel que «y » représente I'amplitude du déplacement latéral appliqué et « D » est

le diametre du pieu.
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Figure 2.17. a) Coupe transversale de la centrifugeuse (Yan et al. 2020), b) déplacement
latéral cyclique appliqué au quai (Yan et al. 2021), ¢) boucles chargement latéral-déplacement
lors des séquences 1 a4 (Yan et al. 2021).

Le chargement latéral cyclique appliqué au quai est présenté sur la Figure 2.17.b. Les

auteurs ont abouti a plusieurs conclusions, parmi elles :

= La rigidité latérale du quai a montré une dégradation avec l'augmentation des cycles dans
chaque séquence (Figure 2.17.c). La Figure 2.18 montre la rupture par renversement du
quai a cause de lI'augmentation du chargement latéral, comme I'indique l'orientation oblique
de la plateforme et des pieux. Elle réveéle aussi des soulévements du sol et des décollements

entre le pieu et le sol dus a la rupture de ce dernier.

» Le sol autour des doubles pieux verticaux a enregistré une pression interstitielle plus

importante que dans d'autres zones.
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= Le plus grand moment fléchissant a la téte des pieux verticaux est enregistré dans le pieu
avant des doubles pieux verticaux ; concernant les pieux inclinés, il est obtenu a la téte du

pieu incliné arriere.

Soil upheaval

Pile-soil separation

Figure 2.18. Déformations observées apres le chargement (Yan et al. 2021) : a) renversement
du quai, b) fissures dans le sol et décollement entre le pieu et le sol.

2.4.3. Essais en grandeur réelle
Il existe peu de données sur le comportement en grandeur réelle (en vraie grandeur)
des pieux supportant des quais, car ces essais sont tres colteux. Un grand manque aussi sur
leur comportement dans les enrochements de grande taille. Ci-dessous un réesume de quelques

travaux existants dans la littérature :

2.4.3.1. Travaux de Diaz et al. (1984)

Diaz et al. (1984) ont effectué quelques essais sur des pieux de section octogonale,
qu’ils ont instrumentés et placés directement sur le site d’un quai en construction dans le port
de Los Angeles, USA (Figure 2.19). Une force monotone a été appliquée aux pieux. Des
courbes de charge-déplacement au sommet des pieux et des profils du moment fléchissant ont

¢été obtenus de 1’essai et aussi calculés avec le programme COM624 (Reese & Sullivan 1980).

Les auteurs ont remarqué une réduction des courbes p — y lorsque le pieu est poussé
dans la direction descendante, et cela pour des profondeurs inférieures approximativement a
10 fois le diametre du pieu ; au-dela de cette profondeur, la résistance latérale du sol
augmentait. Les auteurs expliquent que cette augmentation est attribuée lorsque les particules
individuelles des enrochements sont poussées les unes contre les autres, de méme que le pieu
est egalement poussé par les enrochements. Les auteurs supposent que cela est di aux effets
de la taille des particules dont le diamétre avoisine celui des pieux, représentant ainsi le

comportement discret des particules d’enrochements (McCullough 2003).
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Figure 2.19. Coupe transversale de ’essai en grandeur réelle d’un pieu dans les enrochements
(figure adaptée de Diaz et al. (1984)).

Il faut noter que ces essais ont été effectués avec peu d’instruments, et que les pieux
d’essai ¢taient libres en téte et placés a la créte de la digue. Par conséquent, aucune
information n'était disponible sur le comportement des pieux traversant des enrochements en

pente et avec des pieux fixés en téte (Kawamata 2009).

Les enrochements ont été toujours considérés comme des matériaux pulvérulents, car
il n’existe pas de cohésion entre les particules d’enrochements. Toutefois, des observations
effectuées durant et apres les essais décrivent des enchevétrements entre ces particules
(interlocking), et cela joue un réle important sur la réponse des pieux chargés latéralement. De

14, Diaz et al. (1984) ont introduit le concept de pseudo-cohésion dans les enrochements.

2.4.3.2. Travaux de Chang et al. (2010a; b)

Chang et al. (2010a; b) ont réalisé des essais in situ a grande échelle sur un quai sur
pieux dans un remblai en pente qui est liquéfiable et en présence d’eau (Figure 2.20.a). Les
essais ont été effectués au port Taichung Harbor (Taiwan). Le dispositif du modéle se base sur
I’essai pilote proposé par Rathje et al. (2005). Le but des essais est d’étudier la réponse des
pieux et d’analyser les déformations de cisaillement, la variation des pressions interstitielles et

I’interaction dynamique sol-pieu.

La Figure 2.20.b montre 1’évolution des courbes p —y du pieu « A » (pieu cOté terre) en
fonction de la variation du rapport des surpressions interstitielles 7, (excess pore pressure
ratio). Lorsque 7, est bas, la courbe p — y a un comportement presque linéaire, car la rigidité
du sol est constante. Quand 7, augmente, le module sécant de la boucle diminue et la surface

de la boucle augmente, ce qui indique que la réaction du sol diminue (Chang et al. 2010b). Par
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conséquent, 1’évolution des courbes dynamiques p —y en fonction des surpressions

interstitielles doit étre prise en compte dans la modélisation de I’interaction sol-pieu.
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Figure 2.20. Essais in situ a grande échelle (Chang et al. 2010b) : a) coupe transversale du
dispositif de I’essai, b) évolution des courbes dynamiques p — y du pieu « A » en fonction de
1, a la profondeur 1,5 m.

2.4.3.3. Travaux de Blandon (2007), Kawamata et al. (2008), Kawamata (2009), et
Kawamata et Ashford (2010)

Une série de chargements en grandeur réelle a été effectuée sur des pieux traversant
des enrochements de grande taille (grande particule). Les essais ont été menés au Centre
Englekirk de San Diego a 1’Universit¢é de Californie (UCSD), afin d'améliorer la
compréhension des performances sismiques du systéme quai-pieu-digue en enrochement
(Blandon 2007; Kawamata et al. 2008; Kawamata 2009; Kawamata & Ashford 2010).

Le projet était composé de trois expériences : un test sur un pieu isolé libre en téte et
deux tests sur deux couples de pieux fixés en téte. Un chargement latéral cyclique a été
appliqué a la téte des pieux a une distance « h » a partir de la surface du sol (h=1,07meth =
1,68 m, respectivement pour le premier et le deuxieme couple de pieux). Le systéeme de pieux

adopté dans ce projet représente la conception de quai la plus couramment utilisée au port de
Los Angeles (Figure 2.21).

Les tétes des pieux sont reliées entre elles par une poutre en acier entierement
instrumentée (Krier et al. 2006). Les détails sur le dispositif d’essai, sa configuration, les
propriétés des pieux d’essai et leurs instrumentations ainsi que les informations sur la

connexion pieu-chevétre sont disponibles dans Juirnarongrit et al. (2007).
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Mur de réaction

Figure 2.21. Dispositif d’essai en vraie grandeur des couples de pieux (figure adaptée de
Kawamata et Ashford (2010)).

La vitesse et le type de chargement peuvent jouer un rdle important dans les
déplacements enregistrés. En effet, les auteurs ont observé que le tassement a progressé assez
lentement pendant le chargement cyclique. Un tassement aussi important, qui était de 60 cm,
peut ne pas se produire sous une vitesse de chargement plus élevée, comme lors d’un
mouvement sismique ; du fait que la résistance a I'écrasement et a la compression des
particules de roche peut étre plus grande lors d’une vitesse de chargement plus importante.
Yamamuro et Lade (1993) ont déduit que des vitesses de chargement plus élevées ne laissent
pas assez de temps pour I'écrasement et le réarrangement des particules. 1l est fort probable
que ces particules soient comprimées intensivement et il en ressort ainsi un grand
enchevétrement. La Figure 2.22 résume les diverses observations qui ont été faites durant et

apres la série de tests.

Les auteurs ont émis des suppositions sur les mouvements possibles des
particules comme la translation, la compression des particules, la rotation et le passage d’une

particule par-dessus une autre particule voisine.

Ils ont également exposé un phénomeéne intéressant qui est « la migration de la section
critique ». Cette procédure de migration peut étre répétée plusieurs fois, ce qui fait que la
partie critique semble se déplacer vers le haut a mesure que I'amplitude du chargement

augmente.

Kawamata (2009) et Kawamata et Ashford (2010) ont émis une hypothese sur la
réaction latérale de I'enrochement comme étant une combinaison de composantes dépendantes
et indépendantes des contraintes : la réaction dépendante de la contrainte est definie comme

un frottement agissant parallelement a la surface de contact entre les particules ; quant a la
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réaction indépendante de la contrainte, ¢’est la compression des particules (I’enchevétrement)

qui travaille perpendiculairement & la surface de contact.

a) Partlcules de roche
fracturées

d) Vide adjacent au pieu e) Environ 60 cm de f) Partlcules comprimées
d'essai (décollement) tassement

Figure 2.22. Observations recueillies durant et aprés le chargement sur I’ensemble de la série
d’essais (Kawamata & Ashford 2010).

Les courbes p — y obtenues sont bilinéaires élastiques parfaitement plastiques comme
représentées sur la Figure 2.23.a. La courbe de I’enchevétrement (interlocking) a deux
parametres inconnus : la réaction ultime p, et le déplacement y, lorsque p, est atteinte. Afin
de réduire le nombre d’inconnus, les auteurs ont considéré le paramétre p, comme étant la
résistance latérale ultime du systéme pour la courbe charge-déplacement au sommet du pieu
(Figure 2.23.b), et le déplacement y., peut-étre déterminé en utilisant les profils de courbure

des pieux.

D’aprés API (1987), la résistance latérale de I’argile est comprise entre 8 a 12 fois la
cohésion des sols cohérents et la pseudo-cohésion des enrochements (c*) peut-étre calculée

par la réaction ultime p, selon I’équation (2.5), avec D étant le diametre du pieu. :
p./D =8~12¢* = ¢* =p,/D(8~12) (2.5)

Dans cette thése, un astérisque (*) est ajouté a la lettre « ¢ » de la pseudo-cohésion pour ne

pas créer de confusion avec la cohésion habituelle (c).
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Pour un diametre D = 0,61 m et p, = 408 KN/m (soit 2,33 kips/in), Kawamata (2009) a
obtenu une pseudo-cohésion de 56 ~ 84 kPa. Ce résultat est largement supérieur a la pseudo-
cohésion de 15 kPa utilisée dans les travaux de McCullough et ses collaborateurs
(McCullough 2003; McCullough & Dickenson 2004; etc.). Les auteurs ont considéré que

cette différence est due a ’utilisation de matériaux différents et a 1’effet d’échelle.
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Figure 2.23. Interaction sol-pieu d’aprés Kawamata (2009) (figure adaptée de Kawamata
(2009)) : a) concept, b) résultats.

2.5. Exemples de résultats issus d’analyses numériques de I’interaction sol -
structure dans les quais sur pieux

Parallelement aux approches expérimentales, la modélisation numérique connait un
important développement. Elle est devenue de plus en plus sophistiquée en raison de
I’avancée rapide des technologies numériques dans les ordinateurs. D’ailleurs, un nombre
important de modélisations numériques ont été¢ réalisées pour I’étude du comportement
dynamique des quais sur pieux. Concernant ce sujet, les résultats issus de quelques exemples
de travaux numériques sont présentés ci-dessous. Ces travaux peuvent étre classés en trois
groupes : ceux qui sont effectués en deux dimensions (2D), ceux en trois dimensions (3D) ou
hybrides (2D et 3D).

2.5.1. Analyses numériques en 2D

2.5.1.1. Yang (1999)
Yang (1999) a étudié la réponse sismique du Seventh Street Terminal au port
d'Oakland (USA) a l'aide du logiciel FLAC 2D (ltasca 1998). Il a considéré I'effet du terrain

en pente en utilisant les facteurs proposes par Diaz et al. (1984). Ces facteurs ont éte
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appliqués aux ressorts de couplage normal (0,8 et 1,1 respectivement de cohésion et de
traction). Le modéle Mohr-Coulomb a été utilisé pour cette étude. L’auteur s’est servi des
« stress-based procedures » présentées par Seed et ses co-auteurs afin de tenir compte de la
génération des surpressions interstitielles (Seed et al. 1975; Martin et al. 1975; Seed & De
Alba 1986; Seed & Harder 1990).

Sur la Figure 2.24.a, le mouvement latéral maximal calculé au sommet de la digue en
enrochement est de 9 in (environ 0,229 m). Ce déplacement est sous-estimé de 25% par
rapport a la valeur moyenne mesurée qui est de 0,3048 m, mais reste quand méme dans les
limites des valeurs mesurées autour du périmetre du Seventh Street Terminal, c'est-a-dire
entre 0,102 et 0,381 m. La Figure 2.24.b montre la déformation du maillage avant et aprées le
séisme. Les déplacements du sol les plus importants se sont produits au pied de la digue en
enrochement, en raison de la perte de résistance du sol et des pressions latérales excessives
résultant de la liquéfaction autour de cette zone et dans le remblai, affectant ainsi

principalement la stabilité post-sismique de la digue.
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Figure 2.24. Résultats de la modélisation numérique (figure adaptée de Yang (1999)) : a)
déplacement latéral et tassement en fonction du temps calculés au sommet de la digue en
enrochement, b) déformation du maillage (agrandi de 3 fois).

La déformation maximale des pieux vers la mer est de 7,2 in (soit = 0,183 m), qui est
inférieure de 20% a celle du mouvement de la digue en enrochement. Ces résultats dispersés
obtenus pour la digue et les pieux reflétent le caractere compliqué de l'interaction sismique

pieux-sol en présence d’un mouvement latéral du sol induit par la liquéfaction.

L’auteur a ensuite effectué une étude paramétrique sur un quai typique du port de
Long Beach (Californie, USA), ayant une digue en enrochement de configuration multi-lift. Il
a trouvé que :
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= Pour une intensité de chargement sismique faible, les pieux se sont essentiellement
comportés de maniére élastique du fait que la génération des surpressions interstitielles
était faible, induisant ainsi des déplacements de pieux relativement plus petits. Un

chargement sismique plus élevé entraine des déplacements de pieux plus importants.

= En augmentant le diametre du pieu de 1,5 fois, les déplacements du pieu seront réduits de
30% et 10% respectivement pour une intensité de mouvement du sol de 0,2 g - 0,25 g et
0,4g9-0,60.

» Les déplacements des digues obtenus sous les chargements sismiques de 0,2g a 0,259
sont d’environ le tiers de ceux induits par les chargements sismiques d'intensité 0,4 g a

0,6 g.

= Les pieux plus rigides (rapport h/D plus petit) ont tendance a fournir une plus grande
résistance au déplacement de la digue que les pieux souples (rapport h/D plus grand) ; ou
h est la hauteur du remblai de sable liquéfiable et D est le diamétre du pieu. Cette tendance
est plus importante lorsque l'intensité du mouvement du sol est plus élevée (la pente des

courbes devient plus raide).

= La comparaison entre les résultats de deux analyses effectuées avec et sans remblai
liquéfiable sous des accélérations d’un PGA de 0,1 g & 0,4 g a indiqué que pour I’analyse
sans remblai liquéfiable : les déplacements des digues vers le c6té mer ont été diminués
d'environ 30% et les déformations des pieux ont été réduites d'environ 50% par rapport a

’analyse avec remblai liquéfiable.

L’auteur a également déduit que 1'effet du renforcement ou de stabilisation de la digue
par les pieux (pile pinning effect) dépend principalement de la rigidité de la couche de sable
dense sous la zone de faible résistance. Lors d’une liquéfaction totale, le renforcement apporté
par les pieux devient moins important puisque le sol autour des pieux est libre de s'écouler
indépendamment de la rigidité des pieux. Si la liquéfaction est partielle, la digue profite de la
rigidité des pieux, réduisant ainsi son déplacement de maniére significative : de 50% et de

23% respectivement pour une intensité de chargement de 0,2 getde 0,4 ga 0,6 g.

2.5.1.2. McCullough (2003)
Plusieurs analyses numériques ont été réalisées dans le but de valider les résultats

issus des essais en centrifugeuse de I'Université de Californie, Davis (UCD) (paragraphe
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2.4.2.2) : McCullough et al. (2001), McCullough (2003), McCullough et Dickenson (2004),
Dickenson et McCullough (2005), McCullough et al. (2007), etc.

D’une maniére générale, dans McCullough (2003), deux méthodes de validations ont
été présentées :

» La premiére est la méthode du bloc glissant de Newmark (Newmark 1965). Les résultats
obtenus indiquent que cette méthode est relativement capable de prédire avec précision les
déformations, a condition de prendre en compte deux parametres importants. Le premier
est la génération des surpressions interstitielles. En effet, a mesure que les surpressions
interstitielles sont générees, une diminution des contraintes effectives est entrainée. Cette
diminution est prise en considération par la réduction de I’angle de frottement interne

effectif en utilisant I’équation (2.6) (Ebeling & Morrison Jr. 1992) :
Poq = tan”'[(1 — 1) tan(e")] (2.6)
Avec ¢, - Angle de frottement équivalent. r,, : Rapport des surpressions interstitielles.

Le second parametre est d’introduire la résistance du pieu dans la formulation proposée par
Newmark (Newmark 1965) pour prendre en compte l'effet stabilisant des pieux dans la

pente.

» La deuxiéeme méthode est la modélisation numérique en différences finies du code de
calcul FLAC 2D (Itasca 2000). Le modele utilisé est le modele Mohr-Coulomb en prenant
en compte : la génération des surpressions interstitielles, la différence de rigidité des
ressorts en amont et en aval de la pente et 1’ajout d’une pseudo-cohésion. Comme le
modeéle de comportement du sol utilisé n'incluait pas de réduction du module dynamique,
les modules de tous les sols ont été réduits d’une valeur moyenne de 20% pendant les

analyses dynamiques.

L’auteur a également modélisé numériquement des essais de chargement latéral sur
des pieux isolés dans une pente en enrochement. Une étude de sensibilité a éte effectuée en
variant quelques paramétres. 1l en résulte que la meilleure corrélation entre les moments et les
déformations mesurés sur les pieux était avec un angle de dilatance de 0°, une cohésion
artificielle (pseudo-cohésion) de 15 kPa et une réduction de la rigidité des ressorts utilises en
pente descendante par un facteur de 10. La Figure 2.25 (a et b) montre respectivement les
profils du moment fléchissant et du déplacement mesurés sur les pieux et aussi ceux calculés

avec et sans modifications.
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McCullough (2003) a comparé les résultats issus des deux modélisations numérique et
physique (en centrifugeuse) de cing structures de quai, dont les configurations sont tres
répandues dans les ports de I'ouest des Etats-Unis (Figure 2.6). 1l a trouvé que les pressions
interstitielles ont été plut6t bien définies, les déformations et les accélérations aussi, mais les

moments dynamiques maximaux et résiduels ne I’ont pas été (Figure 2.25.c).

Il a aussi effectué une analyse numérique du Seventh Street Terminal du port
d'Oakland (POOAK, postes d’accostage 35 a 38) soumis au séisme de Loma Prieta de 1989.
L’analyse a donné un déplacement horizontal au sommet de la digue en enrochement de
0,27 m et un tassement de 0,22 m, ainsi que le développement de rotules plastiques au
sommet de chaque pieu et aussi en profondeur (aux interfaces de la couche de boue (Bay
Mud) avec le remblai et avec le sable dense). Ces résultats sont en accord avec les valeurs
obtenues des observations sur le site qui étaient de 0,15 a 0,30 m de déplacement horizontal et

0,13 a 0,30 m de déplacement vertical (Egan et al. 1992; Singh et al. 2001).
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Figure 2.25. Comparaison entre les résultats de la centrifugeuse et ceux de la modélisation
numérique avec le code FLAC : a) et b) respectivement le moment fléchissant et le
déplacement pour un pieu isolé (figure adaptée de McCullough et Dickenson (2004)), c)
moments résiduels pour les pieux 2 et 5 du modele SMS01 (figure adaptée de Dickenson et
McCullough (2005)).
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Il faut noter que les cing modeles de quai et le Seventh Street terminal du port
d’Oakland (POOAK) ont fait I’objet d’autres études effectuées par Amirabadi et al.(2012a; b,
2014) et Heidary-Torkamani et al. (2013a; b, 2014a; b) dans le but de :

(1) déterminer la probabilité de dépassement de 1’état critique de la structure du quai,
(ii) d’avoir des informations sur I’influence de la variation des paramétres géotechniques

et notamment ceux de la structure sur la réponse sismique des quais sur pieux.

2.5.1.3. Kawamata (2009) et Kawamata et Ashford (2010)

Kawamata (2009) et Kawamata et Ashford (2010) ont trouvé que le tassement autour
des pieux peut jouer un réle important sur leur comportement, car il allonge la partie libre des
pieux. De ce fait, les pieux vont se comporter de maniere plus souple et leur résistance latérale
ultime va diminuer. L'effet du tassement autour du pieu sur la relation charge-déplacement

des pieux couplés est illustré sur la Figure 2.26.
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Figure 2.26. Comparaison entre les courbes charge-déplacement obtenues numériquement
et expérimentalement (figure adaptée de Kawamata et Ashford (2010)).

Selon Kawamata (2009), la détermination des courbes p —y devrait étre modifiée
pour tenir compte des pentes du terrain. Si le diamétre des particules de sol se rapproche du
diamétre du pieu, des modifications doivent aussi étre considérées pour prendre en compte le

comportement discret de ces particules.

Pour réduire les incertitudes dans la détermination de ces courbes dues aux propriétés
de la roche ainsi qu’a la méthode de réalisation de la digue et de sa configuration ; le code
parasismique pour les infrastructures portuaires POLA (2004) recommande d’effectuer deux
analyses : 'une avec une limite inférieure et I’autre avec une limite supérieure, en utilisant un

facteur multiplicateur (p-multpilier « m, ») respectivement de 0,3 et 2.
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D’aprés Kawamata (2009), cette approche proposée par POLA (2004) sous-estime
grandement la résistance latérale ultime de la structure de quai. Dans le cas ou cette résistance
serait importante, I’enchevétrement doit étre considéré. Toutefois, il convient de faire preuve
de prudence, car actuellement, les données disponibles sur la réponse latérale des pieux dans

les enrochements en pente sont limitées.

2.5.1.4. Dickenson et al. (2014, 2016)

Dickenson et al. (2014) ont présenté une synthese des considérations a prendre pour
la modélisation numérique et un résumé des résultats obtenus. Cette modélisation concerne le
poste d'accostage 404 au quai 400 du port de Los Angeles, effectuée avec le code de calcul
FLAC 2D. lIs ont examiné les connexions pieux-plateforme et I'interaction pieu-enrochement
lors de séisme de longue durée. Les sols utilisés ont été modélises avec le modéle Mohr-
Coulomb, excepté pour les sables ou le modele UBCsand (Beaty 2009) a été utilise. Ce
dernier simule 1’accumulation des pressions interstitielles et les déformations plastiques
cycliques dans les sables laches. Quant aux enrochements, ils ont été modélisés avec une
pseudo-cohésion (Dickenson & McCullough 2005; Martin 2005).

Les auteurs ont constaté que les dommages que le quai a subis sont dus aux
déformations permanentes du sol. Ils ont remarqué que les séismes de longue durée offrent un
plus grand potentiel pour que la génération des déformations dans les remblais et des
dommages dans le quai (fatigue, rotule plastique, concentration de contrainte a la connexion
pieu-plateforme, etc.) se produisent & un faible niveau de chargement sismique. Les analyses
ont montré une déformation permanente de la digue en enrochement d’environ 3,3 ft (= 1,006
m) et 7,0 ft (= 2,134 m) respectivement pour le séisme de Michoacan en 1985 (Mexique,
magnitude ~ 8,1) et le séisme Tohoku en 2011 (Japon, magnitude ~ 9). Les déplacements
permanents des pieux et de la plateforme sont approximativement de 85% a 90% du

mouvement global de la pente.

Afin de remédier aux manques d’informations sur les courbes p —y dans les
enrochements, Dickenson et al. (2016) ont fait plusieurs approximations sur 1’angle de
frottement interne effectif (") et la pseudo-cohésion des enrochements (c*). Ils ont calculé
ces courbes en utilisant le code LPILE 8.0, pour plusieurs cycles sur un pieu isolé. Les auteurs
ont trouvé un bon accord avec les résultats d’essai en utilisant les parametres suivants :
@ =43° ¢* =200 a 300 psf (= 9,576 KN/m2? & ~ 14,364 kN/m?) et un facteur multiplicateur
(m,) entre 1,13 et 1,55.
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2.5.1.5. Huertas et Romanel (2015)

Huertas et Romanel (2015) ont étudié l'influence de la liquéfaction sur la stabilité d’un
quai sur pieux traversant une digue en enrochement de configuration single-lift, en utilisant le
logiciel FLAC 2D (ltasca 2012a). Les enrochements ont été modélisés avec le modele Mohr-
Coulomb sans prendre en considération leur pseudo-cohésion. Le modéle UBCSand
implémenté dans le FLAC 2D a été utiliseé pour modéliser les couches de sables susceptibles

de se liquéfier.

Huertas et Romanel ont déterminé le rapport des surpressions interstitielles (équation

(2.7)) a divers endroits du site comme représenté sur la Figure 2.27.a.
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Figure 2.27. a) Endroits ou 7, est calculé, b) variation des surpressions interstitielles en
fonction du temps a I’endroit r;,1 , ¢) déplacement horizontal du sol autour de la position du
pieu (coté terre). Figure adaptée de Huertas et Romanel (2015).

Sachant que la liquéfaction se produit lorsque n, =1, les auteurs ont trouvé :
(i) des petites valeurs de r;, a des endroits profonds (zone (1) : en 1,4, 1,6, 17,7 et ;,10) ;
(if) des valeurs moyennes de n, pas assez suffisantes pour provoquer la liquéfaction, a des
endroits qui sont situés pas trés loin de la surface du sol (zone (2) : en 5, ,,8 et 1;,9) ;
(iii) de grandes valeurs de 7, au niveau du remblai derriére la digue (zone (3) : enn,1, r,2 et
1,3).

La variation de 7, en fonction du temps a I’endroit 7;,1 est présentée sur la Figure 2.27.b.

72



Chapitre 2. Analyse de [’interaction sol - structure

A la fin du chargement sismique, le déplacement horizontal permanent de la digue en
enrochement varie entre 185cm a la créte jusqu’a 8cm au pied de la digue. Ces
déplacements ont eu une conséquence non négligeable sur le comportement des pieux (Figure
2.27.c).

2.5.1.6. Li et al. (2015)

Li et al. (2015) ont effectué une analyse non linéaire en éléments finis pour étudier la
réponse dynamique et le processus de rupture de deux types de structure de quai : 1’une
fondée sur des pieux verticaux et I’autre sur des pieux verticaux et des pieux inclinés. Les
deux structures ont été établies dans les mémes conditions, traversant toutes les deux un talus
en enrochement. Elles ont été soumises a ’accélerogramme d’El Centro 1940 (Californie,
USA) ajusté a deux intensités différentes : PGA de 350 Gal (= 0,35 g) et puis de 1000 Gal
(= 1 g). Les auteurs ont trouvé que le déplacement maximal de la structure de quai fondée
uniquement sur des pieux verticaux est supérieur plus de deux fois le déplacement de la méme

structure de quai fondée sur des pieux verticaux et des pieux inclinés.

2.5.1.7. Souri et al. (2018, 2019a; b)
Souri et al. (2018) ont calculé les moments fléchissants de tous les pieux du quai et a
différentes profondeurs en utilisant le logiciel LPILE (Isenhower & Wang 2014) ; dans le but

d’étre calibrés avec les moments fléchissants enregistrés lors de ’essai en centrifugeuse du

modeéle NJMO1 de McCullough et al. (2000) (Figure 2.28).
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Figure 2.28. Moments fléchissants des pieux du modéle NJMO1 obtenus expérimentalement
au temps critique (21,6s) et ceux calculés numériquement avec LPILE (a I’échelle du
prototype) (figure adaptée de Souri et al. (2018)).
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Les auteurs ont déduit que pour estimer les moments fléchissants a la téte des pieux et
a de faibles profondeurs, c.-a-d. juste en dessous de la surface du sol (moins de 10 fois le
diameétre du pieu), les demandes cinématique et inertielle de la superstructure devraient étre
combinées dans leur totalité. Par contre, pour estimer les moments fléchissants des pieux en
profondeurs (plus de 10 fois le diametre du pieu), ils recommandent I'application uniquement
de la demande cinématique totale. Cette étude est ensuite étalée sur le reste des modéles en
centrifugeuse de la Figure 2.6 sans les pieux inclinés. Elle est présentée dans Souri et al.
(2019a; b).

2.5.2. Analyses numériques en 3D

2.5.2.1. Donahue et al. (2004)

Donahue et al. (2004) ont réalisé une série d’analyses numériques en variant les
parametres des modeles, dans le but d’étudier les limitations de la modélisation en 3D
effectuée avec le logiciel non linéaire SAP2000 (Computers and Structures, Inc. 2000).
L’ouvrage étudi¢ est le quai 24/25 du port d’Oakland en Californie (USA) lors du séisme de
Loma Prieta 1989. lls ont trouvé que I’exactitude de leur modélisation dépend fortement des
valeurs des ressorts qui représentent les interactions « pieu - sol » et « quai - mur de quai en
palplanches ». lls ont noté que la réponse de la structure ne prenait pas en considération I’effet

de la déformation de la pente sur les pieux.

Les remarques de Nagao et Lu (2020) vont aussi dans ce sens. Ils ont affirmé que
I’analyse de I’interaction sol-structure en utilisant des ressorts est limitée. Ce genre d’analyse
ne considere que la déformation du sol causée par la déformation des pieux. Et comme la
géométrie du quai est hétérogeéne, il est également difficile de reproduire I'étalement latéral

observé apres un séisme.

2.5.2.2. Rahimi et Bargi (2010)

Rahimi et Bargi (2010) ont étudié la position et I’inclinaison des pieux inclinés dans
un quai fondé sur un groupe de pieux verticaux 7x3 et sur deux paires de pieux inclinés. Le
quai traverse une pente en sable dense. Les auteurs ont utilisé la méthode des éléments finis
du programme ABAQUS 3D (Dassault Systemes Simulia Corp. 2009), en appliquant un
chargement latéral de 15000 kN au sommet des picux par 1’analyse statique non linaire

(Pushover).

Dans le cas ou le quai est constitué uniquement de pieux verticaux : chaque pieu

enregistre un moment fléchissant maximal a sa téte, et la derniere rangée de pieux (prés du
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coté terre) reprend 33% du chargement latéral par rapport aux six autres rangées. Dans le cas
contraire ou les pieux inclinés sont pris en considération, le déplacement latéral en téte des

pieux diminue.

En faisant varier la position des pieux inclines, le déplacement latéral minimal a la téte
des pieux est enregistré par le quai avec des pieux inclinés dont la position est entre les deux
dernieres rangées du quai (pieux prés du coté terre). Le moment fléchissant minimal est

enregistré au sommet des pieux de la derniére rangée du quai de la méme position.

2.5.2.3. Shi et al. (2016)

Shi et al. (2016) ont analysé le comportement sismique d’un quai sur pieux dans le
port de Tianjin (Chine) soumis au séisme de Tangshan (1976). Le remblai derriere le quai est
maintenu par un mur de soutenement placé sur une digue en enrochement. Cette digue a une
configuration qui ressemble & la configuration single-lift. Aprés le séisme, le quai s’est
affaissé et s’est incliné en raison du glissement du sol en pente. Le tassement mesuré du mur

de souténement est de 15 - 25 cm.

Les auteurs ont utilisé la méthode des éléments finis en 3D du code de calcul
ABAQUS. La coupe transversale du quai est représentée sur la Figure 2.29.a. Le sol est
représenté par le modéle Mohr-Coulomb. Les pieux sont considérés comme étant élastiques
linéaires, et I’angle de frottement a I’interface sol-pieu est de 30°. La Figure 2.29.b montre le
tassement du mur de souténement obtenu par le calcul au point A. Ce dernier se trouve au
sommet du mur de souténement, sa position est représentée sur la Figure 2.29.a. Le tassement

maximal calculé est de 17,3 cm, ce qui est en accord avec le tassement mesuré.
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Figure 2.29. a) Coupe transversale du quai et la position du point A, b) déplacement vertical
du point A en fonction du temps. (Shi et al. 2016).
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Les auteurs ont constaté que le sol de fondation autour des pieux joue un role
important dans la résistance au déplacement latéral des pieux vers le large. Ils ont proposé une
solution de traitement du sol liquéfiable derriére le quai par des colonnes ballastées. Ils ont
trouvé un déplacement horizontal maximal du sol de fondation et un tassement maximal du
remblai derriere le quai respectivement de 89cm et de 24 cm, alors qu’ils étaient

respectivement de 10,5 cm et de 85 cm avant le traitement.

2.5.2.4. Tran et al. (2017)

Tran et al. (2017) ont effectué une analyse dynamique du quai de Takahama Wharf
(port de Kobe) endommageé durant le séisme de the Hyogo-ken Nambu (1995). Ils ont utilisé
la méthode des différences finies en 3D du code de calcul FLAC (ltasca 2012b). Le modeéle
Finn-Byrne est appliqué au remblai de sable et au sable alluvionnaire pour simuler la
génération des surpressions interstitielles. Le reste des couches de sol est représenté avec le

modele Mohr-Coulomb.

Les auteurs ont obtenu des résultats sur la déformation du quai (déplacements,
inclinaison, etc.) qui sont conformes aux données mesurées sur le site. Ils ont remarqué aussi
que la génération des surpressions interstitielles dans le remblai derriere les caissons, qui
augmentait rapidement juste aprés 5 secondes du début de chargement sismique, était la
majeure cause du grand déplacement du quai. La liquéfaction totale n’a pas été observée dans
ce remblai (r, était approximativement de 0,85), mais la génération des surpressions
interstitielles induisait une augmentation rapide de la poussée des terres sur le mur gravitaire
en caisson (Figure 2.30). Cette poussée est transmise a la plateforme du quai a travers le pont.
Ce dernier a un effet significatif sur le comportement sismique du quai. La méme remarque a
été présentée dans les travaux expérimentaux de Takahashi (2002) et Takahashi et Takemura

(2005).
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Figure 2.30. a) Génération des surpressions interstitielles a différentes profondeurs derriére
les caissons, b) déplacement latéral du mur de soutenement. (Tran et al. 2017).
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2.5.2.5. Suetal. (2017, 2021)

Su et al. (2017) ont réalisé une analyse par la méthode des éléments finis en 3D du
code de calcul OpenSees (McKenna et al. 2000) d'un quai sur pieux typique du sud-ouest des
Etats-Unis d’Amériques, soumis au séisme de Northridge 1994. Le quai possede une digue de

type cut-slope. La valeur de 20 kPa a été attribuée a la cohésion des enrochements.

Les auteurs ont constaté que : (i) Les deplacements des pieux sont affectés de maniere
significative par les déformations de la pente. Leurs deplacements a la fin du chargement sont
plus petits que ceux lors du déplacement maximal de la plateforme (Figure 2.31.a). De plus,
cette baisse en déplacement est plus grande dans les pieux prés du cété terre (les pieux des
rangées D, E et F). (ii) Les plus grands déplacements latéraux du sol se produisent dans les
couches supérieures, a cause de la grande déformation en cisaillement de la couche argileuse,
comme indiqué a I’¢élévation 33,1 m de la Figure 2.31.b. (iii) Des affaissements de sol sont
obtenus tout au long de la pente et des soulevements se sont produits au pied de la digue. La

digue enregistre un déplacement latéral plus important prés de son pied.

Su et al. (2021) ont trouvé que les pieux E1 et F1 présentaient une réponse plus
importante que celle des pieux Al a D1. D’apres les auteurs, cette observation démontre que
I'interaction sol-pieu en présence d’une pente, ou la longueur libre des pieux change, a un
impact important sur la réponse des pieux, et elle doit étre prise en considération dans les

codes de calcul lors de 1’évaluation des performances sismiques des pieux.
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Figure 2.31. a) Profils du déplacement latéral des pieux lors du déplacement maximal de la
plateforme et & la fin du chargement sismique, b) courbes « contrainte de cisaillement-
déformation de cisaillement » a la position P du terre-plein (pas loin derriere le quai). Figure
adaptée de Su et al. (2017).
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2.5.2.6. Hajimollaali et al. (2020)

Hajimollaali et al. (2020) ont présenté une étude paramétrique d’un quai sur pieux
dans le but d’estimer le déplacement des pieux dans les sols en pente lors d’un séisme, et cela
d’une manicre rapide et qui ne requiert pas beaucoup d’efforts de calcul. Ils ont utilis¢ la
méthode des différences finies du code de calcul FLAC 3D (ltasca 2002). Le sol a été
modélisé avec le modéle Mohr-Coulomb. A I’issue de cette étude, les auteurs ont proposé une
approche simplifiée qui consiste d’abord a déterminer le coefficient de sécurité¢ de la pente
(FS). Ensuite, il faut I’introduire comme une donnée d’entrée pour déterminer le déplacement
maximal du groupe de pieux (&) lors d’un séisme (Figure 2.32), en suivant les équations (2.8),

(2.9) et (2.10) présentées ci-dessous :

y = 16,45 x—0,62 (28)
wD
y=FS.~ (2.9)
S
4
= % ’25 fIIS (2.10)
p°p

Avec D : Diameétre du pieu (m) («d » sur la Figure 2.32). w : Fréquence du séisme (s).
V. : Vitesse de 1’onde de cisaillement (m/s). E;: Module élastique du sol (N/m?).
H{ : Hauteur de la pente (m*). E, : Module élastique du pieu (N/m?). I, : Moment d’inertie

du pieu (m*).
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Figure 2.32. Relation entre le facteur de sécurité pseudo-statique et le déeplacement des pieux
lors d’un séisme (Hajimollaali et al. 2020).

Pour valider cette approche, les auteurs ont comparé les résultats obtenus par rapport :
(i) aux essais en centrifugeuse sur les modéles SMS02 et JCBO1 (Schlechter et al. 2004) ; et
(i) a une analyse numérique en 3D par éléments finis du programme ParCYCLIC, effectuée
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sur le poste 100 du quai a conteneur du port de Los Angeles (Lu 2006). Hajimollaali et al. ont
trouvé une différence entre les déplacements qui était acceptable (nettement inférieure a
15%).

2.5.3. Analyses numériques en 2D et 3D (hybrides)

La modélisation en 3D requiert un grand nombre de degrés de liberté pour modéliser
un quai et le sol environnant. Dans Takahashi (2002) et Takahashi et Takemura (2005), une
procédure hybride a été introduite pour modéliser le quai de Takahama Wharf. Cette
procédure est une analyse numérique en eléments finis réalisée simultanément en 2D et 3D,
tel que : le quai sur pieux et le sol ’entourant sont modélisés en 3D, par contre le mur de quai
est modélisé en 2D (Figure 2.33.a). Cette procédure permet de diminuer le temps de calcul de
quelques heures jusqu’a une journée. Elle réduit également le nombre de nceuds de 40% par
rapport au cas d’une analyse en 3D compléte. Les auteurs ont pris en considération le
glissement entre 1’interface sol-pieux et la rugosité de la surface du pieu. Ils ont utilisé le

schéma implicite de Newmark pour I’intégration temporelle.
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Figure 2.33. a) Dimensions du quai sur pieux, b) répartition des déformations permanentes le
long des pieux (a t = 0,24s). (Takahashi 2002).

La Figure 2.33.b presente la repartition des déformations le long des pieux aprés le
chargement. Les déformations apparaissent en téte des pieux et dans la couche porteuse juste
en dessous de la couche de sable. Cette répartition est la méme, que ce soit dans ’essai
physique ou dans 1’analyse numérique. L’emplacement des déformations maximales est en
accord avec les observations post-sismiques qui ont été effectuées sur le site de Kobe (Figure
1.7). Neanmoins, une différence se fait sentir dans la valeur obtenue : dans le modeéle
physique, la déformation maximale est enregistrée a la téte du pieu qui se trouve du c6té mer ;

par contre dans le modele numérique, elle est obtenue a la téte du pieu qui se trouve du c6té
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terre. Cette différence est due au fait que dans la modélisation numérique, la téte du pieu est

fixée rigidement a la plateforme alors que ce n’est pas le cas dans le modéle physique.

2.6. Conclusion

Les essais expérimentaux ont permis de mieux comprendre I’interaction sol-structure
dans les quais sur pieux. Malheureusement, I'expérimentation sur des ouvrages de grandeur
réelle est colteuse, limitée par les délais de réalisation et la difficulté voire la quasi-
impossibilité de réaliser des études paramétriques. Quant aux modeles réduits, ils coltent
également cher. Ils exigent de traiter les mesures obtenues avec beaucoup de précautions
et certaines conditions dites de similitudes doivent étre respectées. Comme alternative a ces
essais expérimentaux, de nombreuses analyses numériques ont été effectuées dans ce
domaine. Les résultats issus de ces analyses ont permis de se rapprocher des mesures
obtenues sur site et également de celles enregistrées expérimentalement ; que ce soit par des

analyses en 2D, en 3D ou simultanément en 2D et 3D.

La modélisation en deux dimensions est toujours utilisée. Elle donne de bons résultats
et pose moins de problémes sur le temps et la capacité de calcul comparée a la modélisation
en trois dimensions. De plus, les codes de calcul en deux dimensions sont plus accessibles que

les codes qui utilisent les deux et trois dimensions simultanément (hybrides).

Afin de résoudre le probleme d'interaction sol-structure en une seule étape pour
I’ensemble du systéme, d’introduire différentes caractéristiques géométriques et de prendre en
compte les non-linéarités du sol et de la structure ; la méthode globale (directe) va étre utilisée
dans la deuxiéme partie de cette thése, lors de 1’analyse numérique du comportement sismique

des quais sur pieux.

Dans le domaine de la modélisation numérique, plusieurs chercheurs ont développé
différents modeles de comportement du sol, pour se rapprocher de son comportement reéel
et essayer de cerner le mieux possible I’interaction sol-structure. Ces modeles possédent des
caractéristiques différentes dont il est intéressant de connaitre leur impact sur les résultats
obtenus. Ce point est analysé dans le chapitre suivant, en utilisant la méthode des éléments

finis en deux dimensions du code de calcul PLAXIS (Plaxis bv 2010a).
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Chapitre 3. Influence des modeles de comportement du sol sur le comportement sismique des
quais sur pieux

3.1. Introduction

Le sol est un matériau complexe qui présente un comportement non linéaire lorsqu'il
est soumis a de faibles niveaux de déformations (Atkinson & Sallfors 1991), comme les
déformations autour des excavations profondes et des tunnels, et lorsque le sol est soumis a

des mouvements sismiques.

Dans le but de se rapprocher du comportement réel du sol, les mécaniciens du sol ont

développé différents modeles de comportement du sol avec différentes caractéristiques.

Dans ce chapitre, les trois modeéles de comportement du sol : MC, HS et HSS
(présentés dans 1I’Annexe B), vont étre utilisés séparément dans la modélisation d’un quai sur
pieux soumis a un séisme, dans le but d’évaluer leur impact sur les résultats obtenus. Pour
cela, une configuration typique de quai sur pieux avec une digue en enrochement, tres utilisée
dans le monde, a été prise des travaux en centrifugeuse de McCullough (2003). Cette
configuration représente le modéle JCBO1 de Boland et al. (2001a). La description des
modeles physique et numérique utilisés est présentée dans ce chapitre, ainsi que 1’analyse de
validation effectuée par rapport aux résultats de Heidary-Torkamani et al. (2014b). A I’issue
de cette analyse, la comparaison des résultats obtenus a permis de déterminer quelques
conclusions. D’une manicre générale, la construction de ce chapitre est basée sur les données

et les résultats publiés par Deghoul et al. (2020).

3.2. Modélisation numerique du quai sur pieux
3.2.1. Géométrie du modele

3.2.1.1. Modele en centrifugeuse

Le mode¢le étudié est sélectionné parmi une série d’essais en centrifugeuse, réalisée au
Centre Davis de la modélisation géotechnique de I'Université de la Californie (USA), avec un
facteur d’échelle (n) égal a 40. La vue en plan et la coupe transversale du modele en

centrifugeuse JCBO1 sont présentées sur la Figure 3.1.

Dans I’ Annexe A, une bréve introduction a la modelisation physique en centrifugeuse
a été présentée (Thorel et al. 2008; Bouafia 2017; Haouari & Bouafia 2019). Il figure
¢galement une description de la centrifugeuse de I’'UC Davis, des facteurs d’échelle et de la
construction du modele JCBO1 (Kutter et al. 1991, 1994; Wilson 1998; Boland et al. 2001a;

McCullough 2003).
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Figure 3.1. Modeéle en centrifugeuse JCB0O1 (McCullough 2003) : a) vue en plan, b) vue de
profil.

Le quai du modele JCBO1 est constitué¢ d’une plateforme fondée sur trois rangées de
sept pieux verticaux, et sur deux paires de pieux inclinés placées du cété mer de la plateforme
entre chaque deux rangées de pieux verticaux. Les pieux du quai traversent une digue en
enrochement de configuration cut-slope (sliver). La roche de la digue provient d'une carriére
sur I7le de Catalina, au large de la c6te sud de la Californie. Cette roche a été concassée
jusqu’a avoir une taille appropriée pour I’essai, afin de représenter l'interaction entre

I’enrochement et le pieu.
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Dans le modele, la couche d’enrochements surmonte du sable lache en pente de 1/2.
Ce sable lache a un indice de densité relative de 40% et un nombre de coups (SPT)
corrigé (Ny)¢o €gal a 14 (Heidary-Torkamani et al. 2014b). Le sol de fondation et le remblai
derriére le quai sont tous les deux constitués d’un sable dense ayant un indice de densité
relative de 74%. Les deux types de sable (lache et dense) sont du sable du Nevada (Arulmoli
et al. 1992). Les propriétés des sols utilisés dans la centrifugeuse sont présentées au

paragraphe A.6 de I’Annexe A.

3.2.1.2. Modéle numérique en éléments finis

Dans cette étude, le code de calcul en éléments finis PLAXIS 2D version 2010 (Plaxis
bv 2010a) a été utilise. Une bréve description de ce code et les détails de 1’analyse en
éléments finis sont donnés respectivement aux paragraphes B.2 et B.3 de I’ Annexe B.

Le quai du modéle numérique, présenté sur la Figure 3.2, est constitué d’une
plateforme d’une longueur de 28,1 m, fondée sur sept pieux verticaux et une paire de pieux

inclinés.

b

a)

Plateforme

Digue en enrochementde =

configuration cut-slope + Sable lache

J? ' _Sable dense

Pieu incliné >(" /

\4 ] ] S ,\ 1:\ Pieu vertical
Figure 3.2. Géometrie du quai dans le modele en éléments finis : a) vue globale du modeéle, b)
vue partielle du modeéle (autour du quai).

=
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Les pieux verticaux ont un diamétre de 636 mm, un espacement de 4 m et une
longueur d’environ 22,38 m. La hauteur de la digue en enrochement est de 15,2 m avec une
pente de 1/2 qui surmonte une couche de sable lache. Le sol de fondation et le remblai
derriére le quai sont en sable dense. La profondeur d’eau est de 12,4 m. Ces dimensions du
quai utilisées dans cette modélisation reprennent celles du quai prototype JCBO1 (voir
I’Annexe A).

La longueur de la géométrie du modele numérique (B) dépasse 10 fois la hauteur de la
géométrie du modéle (H). Les frontiéres absorbantes de type « Standard earthquake
boundaries » ont été placées sur les limites latérales du modele, en utilisant les valeurs par

défaut des coefficients de relaxation : C; =1 et C, = 0,25.

Les blocages standards de PLAXIS (Standard fixities) ont été utilisés pour bloquer les
déplacements des parois du modele : les limites verticales ont été fixées dans la direction
horizontale (u,, = 0) ; et quant a la limite inférieure, elle a été fixée dans les deux directions :

verticale et horizontale (u, = u, = 0).

L’analyse est effectuée en déformations planes avec des ¢éléments triangulaires a 15
nceuds et une erreur tolérée de 0,01 ; sachant que I’erreur maximale sur 1’équilibre global qui
est tolérée selon le réglage standard et acceptable dans la plupart des calculs est de 0,03. Un
maillage de grosseur « fin » a été appliqué au modele avec un raffinement autour de la digue

en enrochement. L'influence du maillage a été examinée.

Les coefficients de Newmark pris dans cette analyse sont les valeurs standards du
PLAXIS (ay = 0,3025 et By = 0,6), ce qui correspond a a = 0,1. Le pas de temps (dt) utilisé
est de 0,019s. Pour réduire le temps de calcul et la mémoire utilisée, le nombre de pas
additionnels (m) est pris égal au nombre de points de ’accélérogramme qui est de 2000

points, et le nombre de sous-pas dynamiques (n) est pris égal a 1.

3.2.2. Caractéristiques du sol
Dans cette étude, trois modéles de comportement du sol vont étre utilisés : le modéle
linéaire élastique-parfaitement plastique avec le critere de rupture de Mohr-Coulomb (MC), le
modele élasto-plastique avec écrouissage (HS) crée par Schanz et al. (1999) et le modéle
Hardening Soil qui tient compte de la raideur du sol sous petites déformations (HSS)
développé par Benz (2007). Les principales caractéristiques de ces trois modeéles de

comportement du sol ont été présentées respectivement aux paragraphes B.4.1, B.4.2 et B.4.3
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de I’Annexe B. Concernant les propriétés géotechniques des sols utilisés dans la modélisation
en éléments finis pour ces trois modeles de comportement du sol, elles sont présentées ci-

dessous :

3.2.2.1. Modele MC

Dans cette analyse numérique, trois matériaux de sol ont été utilisés : un sable dense
pour le sol de fondation et le remblai derriére le quai, un remblai en sable lache et une digue
en enrochements. Leurs propriétés dans le modéle élastique parfaitement plastique avec le
critére de rupture de type Mohr-Coulomb sont présentées dans le Tableau 3.1.

Tableau 3.1. Propriétés des sols utilisées pour le modéle MC (Boland et al. 2001a;
McCullough 2003).

Parametre Unité Sable dense Sable lache Enrochements
7 ° 37 33,2 45

P ° 21 7 0

c kN/m? 0,5 0,5 15%

v - 0,3 0,3 0,2
E=Eyc® kN/m? 6,032 x 10* 1,638 x 10* 2,232 x 10*

@' La pseudo-cohésion (c*).
@ Eye est le module de Young pour le modéle Mohr-Coulomb, ¢’est le méme
module E défini au paragraphe B.4.1 de I’ Annexe B.

Le code en éléments finis PLAXIS peut manipuler des sols pulvérulents avec des
cohésions égales a zéro, mais quelques options ne vont pas bien s’exécuter. Le manuel des
modeéles de matériaux du PLAXIS (Plaxis bv 2010b) conseille de mettre au moins une petite
valeur de cohésion de telle sorte & avoir la cohésion ¢ > 0,2 kPa. Dans ce travail, la cohésion
du sable dense et du sable lache a été prise égale a 0,5 kPa.

Genéralement, le sol se compose de particules granulaires et il est modelisé dans les
analyses numériques comme un continuum. La dimension d’une particule individuelle du sol
est 30 a 40 fois plus petite que le diameétre du pieu ou des dimensions de la fondation. Dans le
cas des enrochements utilisés dans les structures marines, la taille médiane d’un enrochement
est 2,5 a 3 fois plus petite que le diamétre du pieu. Alors, les particules de la roche agissent
comme des particules individuelles et moins comme un continuum (McCullough 2003). Diaz
et al. (1984) ont introduit le concept de la pseudo-cohésion dans les enrochements (ou
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cohésion artificielle), afin de modifier le comportement continuum et obtenir des résultats
numériques qui correspondent aux résultats mesurés. Ce concept de pseudo-cohésion a été

également repris par Martin (2005) et McCullough et Dickenson (2004).

Par conséquent, une pseudo-cohésion de 15 kPa a été attribuée aux enrochements de cette
étude, afin de considérer I'interaction individuelle des particules de roche (des enrochements)
avec le pieu (McCullough 2003). Un angle de dilatance de 0° a également été appliqué aux
enrochements suite aux conclusions de McCullough (2003) obtenues lors de la comparaison

entre les résultats mesurés et ceux calculés sur les pieux (paragraphe 2.5.1.2).

Le poids volumique sec est de 16,33 kN/m3; 15,22 kN/m3 et 16,11 kN/m3
respectivement pour le sable dense, le sable lache et les enrochements (McCullough 2003;
Heidary-Torkamani et al. 2014b).

L’indice des vides pour le sable dense, le sable lache et les enrochements sont

respectivement de 0,667 ; 0,763 et 0,675.

La perméabilité est de 0,043 x 10~3 m/s ; 0,066 x 10~3 m/s et 0,01 m/s respectivement
pour le sable dense, sable lache et les enrochements. Le coefficient d’amortissement du sol (&)

est pris égal a 5%. Le poids volumique de I’eau est 10,3 kN/m3 (eau salée).

3.2.2.2. Modéle HS
Le modele HS qui est implémenté dans le code en éléments finis PLAXIS, nécessite

trois types différents de module de rigidité du sol : E5e/, ET¢/

et E¢/. Dans beaucoup de cas
pratiques, il est trés fréquent de déterminer ces modules par I’intermédiaire des équations
(3.1), (3.2) et (3.3) presentées dans le manuel des modéles de matériaux du PLAXIS (Plaxis
bv 2010b). Le modele HS utilise les parameétres de sol qui sont présentés dans le Tableau 3.2

en plus de ceux du modéle MC.

EL = Eye (3.1)
Eld =125E) (3.2)
EreS =3 g (3.3)
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Tableau 3.2. Propriétés des sols utilisées pour le modele HS (hormis celles du modele MC)
(Deghoul et al. 2020).

Parameétre Unité Sable dense Sable lache Enrochements
ng,f KN/m? 6,032 x 10* 1,638 x 10* 2,232 x 10*
E:;Z{i KN/m? 4,826 x 10* 1,310 x 10* 1,786 x 10*
ErS kN/m? 1,810 x 10* 4,914 x 10* 6,696 x 10*
pref kN/m? 100 100 100

m - 0,5 0,5 0,5

K3¢ - 0,3982 0,4524 0,2929

Rf - 09 09 0,9

3.2.2.3. Modéle HSS

Le modele HSS reprend les mémes parameétres que le modéle HS en plus de deux
parametres supplémentaires : le module de cisaillement initial en petites déformations (c;gef )
pour une pression de référence p"¢ et la déformation de cisaillement (y,,) pour laquelle le
module de cisaillement sécant (G;) est réduit a 70% du module de cisaillement initial (G,).
Ces deux parameétres sont influencés par plusieurs facteurs, particulierement par 1’état de

contrainte du matériau et de 1’indice des vides.

Le module Ggefdes sols pulvérulents peut étre déterminé en utilisant différentes
méthodes, avec différents efforts et différentes précisions (Wichtmann & Triantafyllidis
2009). La relation empirique (B.41) de I’Annexe B donnée par Hardin et Black (1969) a été
utilisée dans cette analyse numérique. De méme pour la détermination de la déformation de
cisaillement (y, ), des corrélations sont egalement disponibles, par exemple : la correlation
entre la déformation de cisaillement (y,,) et l'indice de plasticité (IP) (Vucetic & Dobry
1991), ou en utilisant, comme c’est le cas de cette étude, la relation de Hardin-Drnevich

présentée en équation (B.39) de I’Annexe B.

Les valeurs des deux paramétres supplémentaires G, °f et Yo,7 du modele HSS utilisées

pour les trois matériaux de sol sont présentées dans le Tableau 3.3 :
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Tableau 3.3. Parameétres d'entrée supplémentaires du modele HSS (Deghoul et al. 2020).

Parameétre Unité Sable dense Sable lache Enrochements
Yo7 - 4,918 x 10~ 3,629 x 10~* 4,246 x 10~*
G(r)ef kN/m? 1,051 x 10° 9,108 x 10* 1,038 x 10°

3.2.3. Propriétés des eléments de la structure du quai
Le probléme principal lors de la modélisation avec le PLAXIS bidimensionnel est la
transition de trois a deux dimensions. Par conséquent, la plateforme de quai fondée sur trois
rangées de pieux va étre modélisée en deformations planes (plane strain). La rangée de pieux
dans le sens transversal sera transformée en un mur continu (continuous wall elements)
définis par metre de longueur, appelé pieux en déformations planes (psp) (plane strain piles)

comme représenté sur la Figure 3.3.

Plateforme du quai
/r Pieux
E o o

R

L,
[ ) ([ [ ) o [ J o ( J
Pieux en
déformations
planes N

Figure 3.3. Modéle en déformations planes de la plateforme du quai supportée par trois
rangées de sept pieux verticaux.

Cette méthode de modéliser les pieux dans un modéle en déformations planes est
fréqguemment utilisée dans les radiers sur pieux (Desai et al. 1974; Prakoso & Kulhawy 2001;
Waruwu et al. 2017).

La rigidité normale (E A,s,), la rigidite de flexion (E I,,) et le poids (w,,) des
pieux en deformations planes sont calculés respectivement par les équations (3.4), (3.5) et
(3.6):
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_ Np—row i 3.4
E Apy = E Ay 7 (3.4)
_ Nyp—rowi 35
Elyy, =E I, L (3:5)
np—rowi
Wpsp = Wp L (3.6)
r

Avec :
EA, , EL,, wy, : Respectivement la rigidité normale, la rigidit¢ de flexion et le poids d’un
pieu.
Ay et [, : Section et moment d’inertie d’un pieu.
Apsp €t Is, : Section et moment d’inertie des pieux en déformations planes.
E : Module de Young du pieu.
L, : Espacement entre pieux dans la direction z.

Ny_rowi - NOMbre de pieux dans une rangée « i » toujours dans le sens z.

Dans ce travail, le comportement des éléments de la structure de quai (plateforme et
pieux) est considéré comme élastique linéaire. Ils ont été modélisés en utilisant 1’outil plaques
(plate) de PLAXIS. En ce qui concerne les propriétés des pieux et de la plateforme adoptées
pour la modélisation numérique en éléments finis, elles figurent dans le Tableau 3.4. Elles
sont déterminées sur la base des propriétés des pieux et de la plateforme du prototype JCB01

présentées aux paragraphes A.8 et A.9 de I’ Annexe A.

Tableau 3.4. Propriétés des éléments structuraux prises dans la modélisation en éléments
finis (Deghoul et al. 2020).

Paramétre Désignation Pieu® Plateforme Unité
Rigidité normale EA 1,631 x 10° 1,785 x 107 kN/m
Rigidité de flexion EI 73,78 9,672 x 10* kN.m?/m
Epaisseur équivalente d 0,0233 0,255 m
Poids w 0,634 6,943 KN/m/m
Coefficient de Poisson v 0,33 0,33 /

@ Propriétés des pieux en déformations planes (psp).
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3.2.4. Interfaces

L'interaction entre le sol et les pieux a été prise en compte en utilisant des éléments
d'interface. Le matériau de I'élément d'interface doit &tre défini par un nouveau sol, qui a les
mémes propriétés de résistance que le sol environnant multiplié par un facteur, appelé le
facteur de la réduction des efforts a I’interface R;,; (strength reducing factor). Ce facteur
permet de relier les caractéristiques de I’interface (le frottement de la paroi et 1’adhérence)
aux caractéristiques du sol (I’angle de frottement et la cohésion), comme exprimé en
équations (3.7) et (3.8). Dans la plupart des cas, R;,; est égal a 2/3. Ce nouveau sol doit étre

défini avec le modele MC.

Ci = Rint Csoil (3.7

tan(@;) = Riy tan(@goi) (3.8)

Avec :
c; et ¢, : Cohésion et angle de frottement de 1’élément d’interface.

Csoil € @s0i1 - Cohésion et angle de frottement du sol environnant (sol associé).

Les interfaces sont placées des deux cotés du pieu. Pour les distinguer, un signe plus
(+) et un signe moins (-) sont affectés de part et d’autre de la ligne géométrique du pieu. Ces

deux signes n’ont aucune signification physique.

Les ¢éléments d’interface ont été prolongés a I’intérieur du massif de sol dans le but
d’accroitre la flexibilit¢ du maillage d’éléments finis et d’éviter les résultats dépourvus de

sens physique pour les contraintes (Plaxis bv 2010c).

3.3. Chargement sismique

Le quai sur pieux est soumis au séisme de Loma Prieta 1989 enregistré a la station
Oakland Outer Harbor (Figure 3.4) :

200
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100
50

0
-50
-100
-150
-200
-250

L 1 1 L b 1 1 1 1 J

Accélération (cm/s?)

Figure 3.4. Accélérogramme du séisme de Loma Prieta 1989.
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3.4. Validation de I’analyse numérique

Afin de vérifier le modéle numérique réalisé par la méthode des éléments finis de
PLAXIS 2D, le déplacement du sol autour de la digue en enrochement et les surpressions
interstitielles ont été déterminés et comparés aux résultats numériques de Heidary-Torkamani
et al. (2014b). Ces derniers ont utiliseé la méthode des différences finies du code de calcul
FLAC 2D (Itasca 2000).

Les deplacements totaux du sol autour de la digue en enrochement pour les trois

modeles constitutifs de sol MC, HS et HSS sont représentés sur la Figure 3.5.

Les déplacements totaux maximaux du sol calculés pour les trois modeéles sont situés dans la
partie supérieure du remblai en sable lache. Leurs valeurs sont comprises entre 0,14 m et
0,15 m pour les modéles MC et HS, et entre 0,08 m et 0,09 m pour le modéle HSS. Quant a
Heidary-Torkamani et al. (2014b), ils ont obtenu un vecteur de déplacement maximal de
0,08973 m (Figure 3.6). A remarquer que ce déplacement est inclus dans l'intervalle de

déplacement déterminé avec le modéle HSS.
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Figure 3.5. Déplacement total autour de la digue (figure adaptée Deghoul et al. (2020)) : a)
modele MC, b) modele HS, c) modéle HSS.
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Figure 3.6. Déplacement aux nceuds du quai sur pieux (en m) d’aprés Heidary- Torkamani et
al. (2014b).

Sur la Figure 3.7, la valeur de la pression interstitielle autour de la zone
d’encastrement des picux est d'environ 0,2 MPa. Ce résultat coincide bien avec celui de la

Figure 3.8 présenté par Heidary-Torkamani et al. (2014b).
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Figure 3.7. Contours de la pression interstitielle de la modélisation en éléments finis (Deghoul
et al. 2020).
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Figure 3.8. Contours de la pression interstitielle (en Pa) (Heidary-Torkamani et al. 2014b).

3.5. Résultats et discussions

3.5.1. Déplacement des pieux

La Figure 3.9 présente le déplacement total des pieux du quai sous le séisme de Loma

Prieta de 1989, pour les trois modéles constitutifs de sol.
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Figure 3.9. Deplacement total de chaque pieu du quai (figure adaptée Deghoul et al. (2020)).
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3.5.1.1. Analyse du déplacement des pieux

En profondeur, les pieux sont encastrés dans un bon sol (couche de sable dense) : ils
sont capables de supporter les efforts du quai et ils subissent de petites déformations pendant
le séisme. Concernant les parties des pieux qui traversent le remblai en sable lache, de grandes
déformations se produisent dans le sable et au sommet de la digue comme cela a été vu sur la
Figure 3.5, ce qui influe considérablement sur les déplacements des parties supérieures des

pieux.

D’ailleurs, d'apres la déflexion des pieux visualisée sur la Figure 3.9, les déplacements totaux
a leurs bases sont faibles et ils sont presque de la méme valeur dans les trois modeles de sol.
Par la suite, ces déplacements totaux augmentent progressivement jusqu'a atteindre leurs
maximums dans les parties supérieures des pieux. Ces valeurs maximales sont différentes

pour les trois modeles de sol et dans chaque pieu.

En analysant le déplacement total maximal de chaque pieu, on peut noter que pour les
trois premiers pieux du quai (coté mer) et aussi pour les pieux inclinés, le déplacement total
maximal est atteint & la téte de chaque pieu. Pour les autres pieux, les déplacements totaux
maximaux sont particulierement localisés entre 20,2 m et 22,2 m de la hauteur du modéle

comme cela se remargue tres bien sur la Figure 3.9.

Le plus grand déplacement total maximal des différents pieux du quai est enregistré
dans les trois modeles au niveau du dernier pieu du quai (le pieu 7 qui est le plus pres du c6té
terre) ; causé par la déformation importante du sable lache au sommet du remblai (zone
instable) et par le fait qu’il posséde une courte longueur libre. La valeur de ce déplacement est
de 0,139 m; 0,131 m et 0,077 m respectivement pour les modéles MC, HS et HSS, comme

représenté sur la Figure 3.10.

En comparant les résultats de cette étude avec ceux de l'analyse numérique par la
méthode des différences finies en Figure 3.6, ou le deplacement maximal des pieux est égal a
0,08606 m (Heidary-Torkamani et al. 2014b), on constate que : les modéles MC et HS
donnent des déplacements totaux maximaux des pieux surestimeés respectivement de 61,51%
et 52,2% ; alors que pour le modele HSS, le déplacement total maximal est seulement sous-
estimé de 10,52%.
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Figure 3.10. Déplacement total maximal de chaque pieu du quai avec les trois modeéles de
comportement du sol (Deghoul 2021).

3.5.1.2. Conclusion 1

Les résultats obtenus avec le modele HSS sont proches des résultats de l'analyse
numérique menée par Heidary-Torkamani et al. (2014b). La modélisation avec le modéle MC
a donné des résultats plus grands que ceux de la modélisation avec les modeles avancés
(modeles HS et HSS). Cela est di au fait que le modele MC possede un module de Young

constant pour le sol et utilise uniquement I'amortissement de Rayleigh, contrairement aux

modeles avancés qui utilisent trois types différents de module de rigidité (Exe’, E7</ et ELe)).
Cependant, le modéle HSS est capable de capturer un comportement plus réaliste du quai sur
pieux durant le séisme, car il prend en compte de la rigidité du sol en petites déformations et
introduit également un amortissement hystérique du matériau pendant le chargement

sismique.

3.5.2. Déplacements au sommet et au pied de la digue en enrochement
Le Tableau 3.5 montre les déplacements en fonction du temps au sommet et au pied de
la digue en enrochement de configuration cut-slope, pour les trois modeles de comportement

du sol.
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Tableau 3.5. Déplacements horizontaux et verticaux en fonction du temps au sommet et au
pied de la digue en enrochement (tableau adapté Deghoul et al. (2020)).

Modeéle Au sommet Au pied
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3.5.2.1. Au sommet de la digue en enrochement

Le sommet de la digue en enrochement dans les trois modeles de comportement du sol
a subi un déplacement latéral important causé par la déformation du sable lache au sommet du
remblai. De la Figure 3.11.a, les déplacements latéraux maximaux calculés par les modéles
MC et HS sont supérieurs respectivement de 89,77% et 46,59% par rapport au résultat du
modele HSS. A la fin du chargement sismique, les modeles MC et HS ont enregistré des
déplacements latéraux permanents plus grands respectivement de 85,5% et 65,21% par
rapport a celui obtenu avec le modéle HSS.

Lors de I’examen du déplacement vertical au sommet de la digue, présenté sur la
Figure 3.11.b, les modeles MC et HS engendrent des tassements maximaux plus élevés
respectivement de 135,29% et 52,94% par rapport a celui prédit par le modéle HSS. Pour le
déplacement vertical permanent, les résultats obtenus avec les modeles MC et HS augmentent
respectivement de 84,61% et 61,53% par rapport aux résultats de la modélisation effectuée
avec le modéle HSS.
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Figure 3.11. Déplacement au sommet de la digue en enrochement pour les trois modeles de
comportement du sol : a) latéral, b) vertical.

3.5.2.2. Au pied de la digue en enrochement
La Figure 3.12.a presente le déplacement latéral au pied de la digue en enrochement.
Les modeles MC et HS ont des déplacements latéraux maximaux plus grands respectivement
de 51,51% et 39,39% en comparaison a celui obtenu avec le modele HSS. En ce qui concerne
les déplacements latéraux permanents, les modeles MC et HS ont enregistré des resultats
supérieurs respectivement de 76% et 62% par rapport a celui estimé avec le modele HSS.
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On peut noter d’aprés la Figure 3.12.b que le pied de la digue en enrochement a
tendance a se soulever, méme chose remarquée par Su et al. (2017). Les deplacements
verticaux maximaux en fonction du temps calculés avec les modéles MC, HS et HSS sont
respectivement 0,075 m; 0,031 m et 0,015 m. Selon le Tableau 3.5, ces déplacements se
produisent pour tous les trois modeles durant la vingtiéme seconde du chargement sismique
(temps critique). Au-dela de ce temps, les déplacements verticaux se stabilisent. Les modéles
MC et HS donnent des déplacements verticaux maximaux supérieurs respectivement de 400%
et 106,66% par rapport a celui obtenu avec le modéle HSS.
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Figure 3.12. Déplacement au pied de la digue en enrochement pour les trois modéles de
comportement du sol : a) latéral, b) vertical.

3.5.2.3. Comparaison des déplacements au sommet et au pied de la digue en
enrochement

En comparant les déplacements horizontaux au sommet et au pied de la digue en
enrochement pour les trois modeles de comportement du sol, on peut conclure que le sommet
de la digue se déplace plus que le pied de la digue, avec des différences de 67% ; 40,21% et
33,33% pour les déplacements latéraux maximaux, et des différences de 45,45%; 40,74% et
38% pour les déplacements latéraux permanents calculés respectivement avec les modéles
MC, HS et HSS. Ces différences sont dues a la déformation importante du sable lache au

sommet du remblai, comme [’avait montré la Figure 3.5.

En ce qui concerne le déplacement vertical, le sommet de la digue en enrochement a

tendance a se tasser contrairement au pied de la digue qui se souleve.
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3.5.2.4. Conclusion 2
D’une manié¢re générale, les résultats obtenus au sommet et au pied de la digue en

utilisant les modéles MC et HS sont relativement plus élevés que les résultats obtenus avec le
modele HSS.

3.6. Conclusion
L'influence des modeles de comportement du sol (MC, HS et HSS) sur les résultats de
I’analyse numérique d’un quai sur pieux, en présence d’une digue en enrochement de

configuration cut-slope a été examinée dans ce chapitre.

L’analyse de validation a montré que le modéle HSS est un outil efficace pour prédire
la réponse sismique du quai sur pieux. Il en ressort également de 1’analyse des résultats
obtenus, que la déformation du sable lache influe considérablement sur le déplacement de la
digue en enrochement et par conséquent sur le comportement des pieux. Alors, I’interaction
entre les enrochements de grandes tailles et les pieux en présence d’une pente joue un role

important sur le comportement sismique du quai.

Comme suite a ce travail, il serait trés intéressant d’évaluer la réponse sismique de la
méme structure de quai en faisant varier la configuration de la digue en enrochement et

I’intensité du chargement sismique.
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Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

4.1. Introduction

Les observations post-sismiques effectuées sur les quais sur pieux qui traversent une
pente en enrochement (digue en enrochement), montrent que ces digues peuvent subir des

déplacements tres importants qui engendrent des déformations dans les pieux.

L’étude de I’interaction sol-pieu dans les quais est trés documentée, vue le rdle tres
important que détient le port dans 1’économie et la survie d’une nation, mais peu
d’informations existent sur I’interaction entre le pieu et les enrochements. Cela est dii au fait
que les enrochements sont trés peu utilisés en construction, sauf pour les barrages en
enrochement, les barrages ou les digues a résidus miniers, les travaux maritimes et les digues

maritimes.

Dans le but de comprendre la réponse sismique des quais sur pieux qui traversent des
enrochements en pente, une étude de I’effet de la configuration de la digue en enrochement et
de la variation de I’intensité du chargement sismique sur cette réponse est présentée dans ce

chapitre.

Trois configurations de digue en enrochement ont été sélectionnées parmi les essais en
centrifugeuse qui ont été réalisés a I'Université de Californie, Davis (McCullough 2003). Ces
trois configurations ont été utilisées dans cette étude avec quelques modifications pour
simplifier I’analyse numérique. Le modele avancé HSS est adopté pour mieux représenter le

comportement des sols.

Une comparaison des résultats obtenus est effectuée dans le but de déterminer la
configuration de digue en enrochement qui produit moins de déformations a la structure du

quai sur pieux.

4.2. Présentation des différentes configurations de digue en enrochement
étudiées
4.2.1. Géomeétries des modeles
Les géometries des modeles étudiées dans ce chapitre se basent sur la geométrie
utilisée dans I’analyse de validation (Figure 3.2 du chapitre précédent). Trois configurations
de digue en enrochement ont été utilisées avec quelques modifications. Les configurations en
questions sont : cut-slope (modele JCBO1 de Boland et al. (2001a)), multi-lift (modéle NJMO01

de McCullough et al. (2000)) et single-lift (modele SMS02 de Boland et al. (2001b)). Une
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coupe transversale des modéles physiques JCB0O1, NJMO1 et SMS02 a été déja représentée
sur la Figure 2.6 (paragraphe 2.4.2.2 du Chapitre 2).

Dans le but de simplifier cette étude :

= Le phénoméne de la liquéfaction du sol ne sera pas pris en considération. De ce fait, le

sable lache sera remplacé par du sable dense (non liquéfiable).

= Toutes les caractéristiques des trois modeles en éléments finis sont identiques : les mémes
dimensions pour les limites du modele en éléments finis ainsi que pour le quai sur pieux.
Les mémes propriétés pour le sol et les éléments de la structure. Par conséquent, les
dimensions de la digue multi-lift vont étre modifiées et une paire de pieux inclinés sera

introduite dans la structure du quai, pour que les trois modéles puissent étre comparés.

Les coupes transversales des modeles de quai sur pieux traversant une digue en
enrochement de configurations cut-slope, multi-lift et single-lift sont présentées
respectivement en Figure 4.1, Figure 4.2 et Figure 4.3.

Plateforme

Digue en enrochement

de configuration cut-slope v ,Sable dense

Pieu incliné

J

Pieu vertical

Figure 4.1. Quai sur pieux traversant une digue en enrochement de configuration cut-slope.

Digue en enrochement de
Plateforme configuration multi-lift

; Sable dense

Pieu incling N
|eumcme\j

Pieu vertical

Figure 4.2. Quai sur pieux traversant une digue en enrochement de configuration multi-lift.
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Digue en enrochement de

Plateforme configuration single-lift
/Sabledense
o K, ¥
Pleumcllne\j N
>/

Pieu vertical

Figure 4.3. Quai sur pieux traversant une digue en enrochement de configuration single-lift.

4.2.2. Modele de comportement du sol
Les résultats obtenus dans le chapitre précédent avec le modéle de sol HSS se
rapprochent le plus du comportement réel du sol. Par conseéquent, ce modéle sera attribué au
sable dense et aux enrochements pour les trois configurations de digue en enrochement. Les

propriétés des sols utilisées pour le modéle HSS sont les mémes que celles présentées dans le
Chapitre 3.

4.2.3. Chargements sismiques

Dans le but de déterminer I’effet de I’intensit¢ du chargement sismique sur le
comportement du quai sur pieux traversant une digue en enrochement, I’accélérogramme du
séisme de Loma Prieta 1989 enregistré a la station Oakland Outer Harbor (Figure 3.4) est mis
a I’échelle d’un PGA de 0,15 g et un PGA de 0,3 g, comme cela est représenté respectivement
en Figure 4.4 et Figure 4.5.

150
100 -
50 -

5 5 V 20 25 30 35 40
50 -

Accélération (cm/s?)
o

Temps ()

Figure 4.4. Accélérogramme du séisme de Loma Prieta 1989 mis a I’échelle d’une
accélération maximale du sol de 0,15 g.

104



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

300

200 -

100 -

0 - n AP Aot A A Arntermen
S|

20 25 30 35 40
-100 f

Accélération (cm/s?)

-200 -

-300 -
Temps ()

Figure 4.5. Accélérogramme du séisme de Loma Prieta 1989 mis a I’échelle d’une
accelération maximale du sol de 0,3 g.

4.3. Résultats

4.3.1. Deformations du maillage autour des digues en enrochement
Les déformations du maillage autour des trois configurations de digue en enrochement
sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g et 0,3 g sont représentées respectivement sur la
Figure 4.6 et la Figure 4.7. D’aprés ces deux figures, les trois configurations de digue en
enrochement subissent :
= Des déplacements latéraux de tous leurs corps en direction de la mer.
= Des déformations non uniformes des parements de digue : Une courbure concave peu
prononcée se présente sur la pente coté terre (port), et une Iégere forme convexe se dessine
sur la pente coté mer.
» Des tassements aux sommets des digues qui deviennent trés important sous 1’accélération
maximale du sol de 0,3 g. Cela peut conduire a I’absence d’enrochements dans les parties
supérieures des digues.

= Des soulévements du sol aux pieds des digues.

Les modes de déformation des trois configurations de digue sous les deux
accelérations sont identiques. Toutefois, les déformations que subissent les digues sous 0,3 g

sont plus importantes que celles obtenues sous 0,15 g.

Ces déformations observées sur la Figure 4.6 et la Figure 4.7 ont certaines similitudes
par rapport au deuxieme mode de rupture rencontré dans les digues de protection, en Figure
1.3.b du Chapitre 1, présenté par PIANC (2001). Par exemples : le tassement de la créte, le
tassement différentiel des éléments de la digue et la propagation latérale due a un tassement ;
méme si dans le cas de cette étude, les trois configurations de digue possédent du sol dense du
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coté du port contrairement a de la mer dans les digues de protection, pour les raisons citées ci-
dessus.
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Figure 4.6. Déformations du maillage sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g
(multiplier par 10) : a) configuration cut-slope, b) configuration multi-lift, c) configuration
single-lift.
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Figure 4.7. Déformations du maillage sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g (multiplier
par 10) : a) configuration cut-slope, b) configuration multi-lift, c) configuration single-lift.
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Il faut savoir que ces digues en enrochement possédent une grande stabilité dont
souvent le coefficient de sécurité est supérieur a 2. Dans le cas des zones de faible sismicite,
qui n’ont pas subi de liquéfaction ni d’écoulement latéral dii a la liquéfaction, ces digues
gardent leur stabilité méme si leur déplacement latéral est important. De ce fait, la stabilité des

digues ne sera pas abordée dans cette these.

4.3.1.1. Conclusion 1

Le mode de rupture des trois configurations de digue en enrochement sous
sollicitations sismiques est caractérisé par un grand déplacement latéral du corps des digues,
des déformations non uniformes des pentes, des tassements aux sommets des digues et des

soulévements du sol aux pieds des digues.

4.3.2. Déplacements totaux des digues

4.3.2.1. Sous ’accélération maximale du sol de 0,15 ¢

Sous I’accélération maximale du sol de 0,159, les déplacements totaux sont
importants dans les parties supérieures des digues (Figure 4.8). lls atteignent un déplacement
total maximal compris entre [0,06; 0,07] m pour la configuration cut-slope, et entre

[0,05 ; 0,06] m pour les deux autres configurations de digue.

La digue de configuration cut-slope possede un déplacement total maximal plus grand

de 16,67% par rapport a celui des digues de configuration multi-lift et single-lift.

4.3.2.2. Sous ’accélération maximale du sol de 0,3 g

Sous I’accélération maximale du sol de 0,3 g, les déplacements totaux sont trés
importants dans les parties supérieures des digues (Figure 4.9). Leurs maximums se localisent
en dessous de la créte, avec des valeurs comprises entre [0,18 ; 0,19] m pour la configuration
cut-slope, et entre [0,16; 0,17] m pour les deux autres configurations de digue en

enrochement.

La digue de configuration cut-slope détient un deplacement total maximal plus grand

de 11,76% comparé a celui des deux digues de configuration multi-lift et single-lift.

De grands déplacements sont aussi observés dans le remblai en sable dense retenu par
les digues en enrochement. Ils ont le méme ordre de grandeur que les déplacements des

digues en enrochement, mais ils sont un peu plus élevés dans la digue en enrochement de
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configuration single-lift ou ils atteignent un déplacement total maximal compris entre
[0,17; 0,18] m.
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Figure 4.8. Déplacements totaux autour des trois configurations de digue en enrochement sous
I’accélération maximale du sol de 0,15 g : a) configuration cut-slope, b) configuration multi-
lift, ¢) configuration single-lift.

109



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

/\

[*103 m]
220,00

200,00

180,00

a) 160,00

140,00

120,00

100,00

80,00

60,00

b)

c)
Figure 4.9. Déplacements totaux autour des trois configurations de digue en enrochement sous
I’accélération maximale du sol de 0,3 g : @) configuration cut-slope, b) configuration multi-
lift, ¢) configuration single-lift.

4.3.2.3. Comparaison

En passant d’une accélération maximale du sol de 0,15 g vers 0,3 g, le déplacement
total maximal dans chaque digue en enrochement a augmenté, tels que les déplacements
totaux maximaux dans les digues de configuration single-lift, multi-lift et cut-slope sous un
PGA de 0,3 g sont respectivement 2,83 fois ; 2,83 fois et 2,71 fois les déplacements totaux

maximaux obtenus dans les mémes configurations de digue sous un PGA de 0,15 g.
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4.3.2.4. Conclusion 2

Les déplacements totaux sont grands dans les parties supérieures des trois
configurations de digue lorsque I’accélération maximale du sol est de 0,15 g, et ils deviennent

encore plus importants sous les sommets des digues quand I’accélération maximale du sol est

de 0,3 g.

La digue en enrochement de configuration cut-slope enregistre un plus grand

déplacement total maximal par rapport aux deux autres configurations, et cela pour les deux

accelérations maximales du sol de 0,15 get 0,3 g.

4.3.3. Déplacement total du pieu

La Figure 4.10 représente les déplacements totaux sur toute la longueur des pieux du

quai, pour les trois configurations de digue en enrochement et sous les deux accélérations

maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g.
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La suite de la figure :
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Figure 4.10. Déplacement total de chaque pieu du quai pour les trois configurations de digue
en enrochement sous deux accélérations sismiques d’un PGA de 0,15 get 0,3 g.
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L’allure de la déformée des pieux est différente d’un pieu a un autre dans une méme
configuration de digue. Elle différe aussi d’une configuration a une autre et d’une intensité
sismique d’un PGA de 0,15 g a une autre d’un PGA de 0,3 g. Cependant, il a été observe pour
les trois configurations de digue que le déplacement total a la pointe de chaque pieu est plus
au moins le méme pour une accélération maximale du sol donnée, due au fait que les pieux
sont tous ancrés dans le bon sol (le sable dense), et ce dernier n’a pas subi beaucoup de
déplacement. En traversant le corps des digues, le déplacement total sur le f(t de chaque pieu
augmente jusqu’a atteindre une valeur maximale dans la partie supérieure du pieu ou a son

sommet.

4.3.3.1. Conclusion 3
La réponse sismique des pieux differe en fonction de la configuration de la digue en

enrochement et selon 1’intensité du chargement sismique.

Les déplacements de la digue en enrochement influent beaucoup sur les déplacements
totaux et I’allure de la déformée des pieux. Par conséquent, I’interaction piecu-enrochement

joue un réle important sur les performances sismiques des quais sur pieux.

4.3.4. Déplacement total maximal du pieu

4.3.4.1. Sous Paccélération maximale du sol de 0,15 g
Sous I’accélération maximale du sol de 0,15 g, il a été constaté aprés analyse de la

Figure 4.11 que :

= Pour les trois configurations de digue, le déplacement total maximal de chaque pieu du
quai augmente en allant du cété mer vers le coté terre (c.-a-d. du pieu 1 vers le pieu 7 en

gardant la méme numérotation des pieux que dans le chapitre précédent), tel que :

- Les premiers pieux (pieu 1, pieu 2 et les deux pieux inclinés) obtiennent presque la
méme valeur du déplacement total maximal pour une configuration de digue donnée.
Ce déplacement est de 0,050 m pour la configuration single-lift ; 0,052 m pour la

configuration multi-lift et 0,062 m pour la configuration cut-slope.

- A partir du pieu 3, le déplacement total maximal augmente jusqu’a atteindre sa plus
grande valeur dans les derniers pieux. Sa valeur est 0,054 m pour la configuration
single-lift ; 0,058 m pour la configuration multi-lift et 0,068 pour la configuration
cut-slope.
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= Tous les pieux du quai de la digue de configuration cut-slope enregistrent des
déplacements totaux maximaux plus grands que ceux des pieux des deux configurations

single-lift et multi-lift.

» Les pieux du quai de la digue de configuration single-lift obtiennent de faibles

déplacements totaux maximaux comparés aux deux autres configurations.

» Sous I’accélération maximale du sol de 0,15 g, les plus grands déplacements totaux
maximaux de tous les pieux du quai enregistrés dans la configuration single-lift et la
configuration multi-lift sont inférieurs respectivement de 20,59% et 14,70% par rapport au

plus grand déplacement total maximal enregistré dans la configuration cut-slope.
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incliné 1 incliné 2 B Configuration single-lift

Les pieux du quai B Configuration multi-lift

O Configuration cut-slope

Figure 4.11. Déplacement total maximal de chaque pieu du quai pour les trois configurations

de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g (figure adaptée de
Deghoul (2021)).

4.3.4.2. Sous Paccélération maximale du sol de 0,3 ¢
Sous I’accélération maximale du sol de 0,3g (Figure 4.12), il a été noté les

observations suivantes :

* De méme que sous I’accélération maximale du sol de 0,15 g, le déplacement total maximal
de chaque pieu du quai augmente en allant du c6té mer vers le coté terre, et cela pour les
trois configurations de digue.

- Les premiers pieux (pieu 1, pieu 2 et les deux pieux inclines) ont presque le méme
déplacement total maximal dans une configuration de digue donnée. Il a une
valeur de : 0,151 m pour les deux configurations single-lift et multi-lift et de 0,176 m

pour la configuration cut-slope.

- A partir du pieu 3, le déplacement total maximal augmente jusqu’a atteindre sa plus

grande valeur dans les derniers pieux. Cette valeur est de: 0,162 m pour la
114



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

configuration single-lift ; 0,163 m pour la configuration multi-lift et 0,186 m pour la

configuration cut-slope.

= Tous les pieux du quai de la digue de configuration cut-slope enregistrent des
déplacements totaux maximaux plus grands que ceux des pieux des deux configurations

single-lift et multi-lift.

» Sous I’accélération maximale du sol de 0,3 g, le plus grand déplacement total maximal de
tous les pieux du quai de la configuration single-lift et celui de la configuration multi-lift
sont inférieurs respectivement de 12,90% et 12,36% par rapport a celui enregistre dans la

configuration cut-slope.
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Figure 4.12. Déplacement total maximal de chaque pieu du quai pour les trois configurations
de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g.

4.3.4.3. Comparaison
Le déplacement total maximal de chaque pieu, pour les trois configurations de digue,

augmente avec I’augmentation de I’accélération maximale du sol.

Sous les deux accélérations maximales du sol, le déplacement total maximal des pieux

du quai s’accroit en allant du c6té mer vers le coté terre du quai.

Le plus grand des déplacements totaux maximaux des pieux dans chaque
configuration de digue en enrochement, sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g est égal
a 3 fois ; 2,81 fois et 2,73 fois celui enregistré sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g
pour respectivement les configurations single-lift, multi-lift et cut-slope.
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Quelles que soient I’intensité du chargement sismique et la configuration de la digue
en enrochement, les derniers pieux du quai subissent un plus grand déplacement total
maximal, du fait que leurs longueurs libres qui sont petites influent sur leurs réponses. Sans
oublier que la zone prés de la créte est la zone la plus instable lors du chargement sismique.
Quant aux pieux du coté mer du quai, leurs déplacements sont nettement inférieurs a ceux qui
se trouvent en haut de la pente. Ils sont également partiellement fichés dans le sol mais avec

de grandes longueurs libres.

Il faut remarquer aussi la présence des pieux inclinés dans cette partie avant du quai
qui ont contribué a la reprise des efforts et a diminuer le déplacement des pieux voisins par
rapport & la partie arriére du quai, comme 1’ont constaté également Rahimi et Bargi (2010).
Ces pieux inclinés ont permis un effet bénéfique pour la structure particulierement en
présence d’une pente. Sachant bien que lors d’un séisme, tous les pieux du quai sont forcés de
suivre le déplacement de la plateforme de la méme valeur en raison de la rigidité de cette
derniere ; les pieux inclinés font diminuer le déplacement de la plateforme et par conséquent
le déplacement des pieux. En plus, ils rendent le quai mieux encastré, offrent une grande

résistance latérale et reprennent mieux les poussées latérales du sol.

4.3.4.4. Conclusion 4
La réponse sismique des pieux dépend de leurs positions dans le quai et dans la pente

en enrochement, ainsi que du type de pieu (vertical ou bien incling).

Le déplacement total maximal des pieux du quai augmente du cété mer vers le coté

terre, et il augmente aussi avec [’augmentation de I’intensité du chargement sismique.

Parmi les plus grands déplacements totaux maximaux des pieux de chaque
configuration de digue en enrochement, c’est avec la configuration single-lift que ce

déplacement est le plus faible sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g.

4.3.5. Déplacements aux sommets des digues

4.3.5.1. Déplacement latéral Ux
Les déplacements latéraux en fonction du temps aux sommets des trois configurations
de digue en enrochement, sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g sont

présentes respectivement sur la Figure 4.13 et la Figure 4.14 :

116



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

0,08
0,06
0,04
0,02
0,00
-0,02 1
-0,04
-0,06
-0,08
-0,10

----- Configuration cut-slope

Configuration multi-lift

e o o o Configuration single-lift

Déplacement latéral (m)

Temps dynamique (s)

Figure 4.13. Déplacements latéraux en fonction du temps aux sommets des trois
configurations de digue en enrochement sous I’accélération maximale du sol de 0,15 g (figure

adaptee de Deghoul (2021)).
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Figure 4.14. Déplacements latéraux en fonction du temps aux sommets des trois
configurations de digue en enrochement sous I’accélération maximale du sol de 0,3 g.

Les déplacements latéraux maximal et permanent aux sommets des trois
configurations de digue en enrochement, sous les deux accélérations maximales du sol sont

présentés sur la Figure 4.15.

Deux comparaisons entre ces déplacements ont été effectuées ci-dessous. L’une
consiste a déterminer le pourcentage de diminution des déplacements au sommet d’une digue
donnée comparé aux plus grands déplacements obtenus parmi les trois configurations de

digue (Tableau 4.1). L’autre comparaison permet de se renseigner sur I’évolution des

117



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

déplacements obtenus sous le PGA de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous le PGA de 0,15 g
(Figure 4.16).
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Figure 4.15. Déplacements latéraux aux sommets des trois configurations de digue en
enrochement sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g : a) maximal,
b) permanent.

Tableau 4.1. Comparaison entre les déplacements latéraux (Ux) obtenus aux sommets des
digues en enrochement.

Ux dans les 3 configurations de digue en enrochement

Ux au
sommet Le plus grand Ux Avec une Comparaison de Ux des deux
de la digue est obFenu p_ar la valeur de autres configurations par rapport
configuration au plus grand Ux
Single-lift -12,95%
— 015¢g Cut-slope —80,3x1073m o
g Multi-lift -11,71%
3 Single-lift 112,34%
= 039 Cut-slope —202,6x1073m o
Multi-lift -12,49%
Single-lift -20,52%
2 0115¢g Cut-slope —-61,9x1073m o
o Multi-lift -16,16%
©
£ Single-lift -14,71%
e 03¢ Cut-slope —175,4x1073m o
Multi-lift -14,37%

118



Chapitre 4. Influence de la configuration de la digue en enrochement et de ’intensité du
chargement sismique sur le comportement des quais sur pieux

Exemple de lecture du Tableau 4.1 pour les déplacements latéraux aux sommets des

trois digues en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g :

= Le sommet de la digue en enrochement de configuration cut-slope sous 1’accélération
maximale du sol de 0,15 g enregistre le plus grand déplacement latéral maximal

(—80,3 x 1073 m), et le plus grand déplacement latéral permanent (—61,9 x 10~3 m).

= Les déplacements latéraux aux sommets des deux configurations de digue : single-lift
et multi-lift sont proches. Elles enregistrent des déplacements latéraux maximaux
inférieurs respectivement de 12,95% et de 11,71% ; et des déplacements latéraux
permanents inférieurs respectivement de 20,52% et de 16,16% par rapport aux

déplacements obtenus au sommet de la digue de configuration cut-slope.

B Ux maximal @ Ux permanent
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0 35 -
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Configuration Configuration Configuration
single-lift multi-lift cut-slope

Figure 4.16. Comparaison des déplacements latéraux (Ux) aux sommets des digues sous un
PGA de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous un PGA de 0,15 g.

D’apreés les résultats présentés ci-dessus, les remarques suivantes peuvent étre formulées :

» Les plus grands déplacements latéraux (maximal et permanent) aux sommets des digues en
enrochement sous les deux accélerations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g sont obtenus

par la digue de configuration cut-slope.

» D’une manicre générale, les déplacements latéraux aux sommets des deux digues de
configuration single-lift et multi-lift, sous les deux accélérations maximales du sol

utilisées, sont proches. Néanmoins, le déplacement latéral de la digue de configuration
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single-lift est un peu plus petit que celui de la digue de configuration multi-lift, sauf pour le

déplacement latéral maximal sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g.

» Les déplacements latéraux maximaux aux sommets des trois digues en enrochement sont
plus grands que les déplacements latéraux permanents, pour les deux accélérations

maximales du sol.

> Les déplacements latéraux obtenus aux sommets des trois digues en enrochement
augmentent avec 1’augmentation de 1’accélération maximale du sol. Ces déplacements
maximal et permanent calculés sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g valent
respectivement au moins 2,50 fois et au moins 2,83 fois ceux enregistrés sous

I’accélération maximale du sol de 0,15 g.

4.3.5.2. Déplacement vertical Uy
Les déplacements verticaux en fonction du temps aux sommets des trois
configurations de digue en enrochement sont présentés pour les accélérations maximales du

sol de 0,15 g et 0,3 g respectivement sur la Figure 4.17 et la Figure 4.18 :
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< _
£-0012 1

-0,015 + .
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Figure 4.17. Déplacements verticaux en fonction du temps aux sommets des trois

configurations de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g (figure
adaptée de Deghoul (2021)).
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Figure 4.18. Déplacements verticaux en fonction du temps aux sommets des trois
configurations de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g.

D’apreés ces deux figures, le sommet de la digue de configuration single-lift obtient les
plus grands déplacements verticaux maximal et permanent sous les deux chargements
sismiques. Cette configuration enregistre des variations maximales d’environ 2 mm sur les
déplacements verticaux sous le PGA de 0,15 g comparée aux configurations multi-lift et cut-
slope. Sous le PGA de 0,3 g, ces variations maximales atteignent approximativement 4 mm et

5 mm respectivement par rapport aux configurations multi-lift et cut-slope.

La Figure 4.19 présente les déplacements verticaux maximal et permanent aux
sommets des trois configurations de digue en enrochement, sous les deux accélérations

maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g.

Dans le Tableau 4.2 et la Figure 4.20 sont donnés respectivement une comparaison des
résultats obtenus par rapport a la configuration de digue qui détient le plus grand
déplacement, et le quotient entre les déplacements calculés sous les deux accélérations
sismiques du sol : 0,3 g par rapport a 0,15 g. Le signe négatif du déplacement vertical indique

un tassement au sommet de la digue.
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Figure 4.19. Déplacements verticaux aux sommets des trois configurations de digue en
enrochement sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g : a) maximal, b)
permanent.

Tableau 4.2. Comparaison entre les déplacements verticaux (Uy) obtenus aux sommets des
digues en enrochement.

Uy dans les 3 configurations de digue en enrochement

Uy au
sommet Le plus grand Uy Avec une Comparaison de Uy des deux
de la digue est ob?enu pgr la valeur de autres configurations par rapport
configuration au plus grand Uy
_ _ Multi-lift -7,09%
— 015¢g Single-lift —14,1x103m
g Cut-slope -10,64%
3 T Multi-lift -4,76%
= 03¢ Single-lift —21x1073m
Cut-slope -9,05%
_ _ Multi-lift -0,94%
2 0,59 Single-lift -10,6x1073m
o Cut-slope -10,38%
©
£ Multi-lift -11,29%
e 03g Single-lift —12,4x103m
Cut-slope -25,81%
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Figure 4.20. Comparaison des déplacements verticaux (Uy) aux sommets des digues en
enrochement sous un PGA de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous un PGA de 0,15 g.

De 13, les observations ci-dessous sont déduites :

» Les sommets des trois digues étudiées subissent des tassements lors des deux chargements
sismiques de PGA de 0,15 g etde 0,3 g.

> Les plus petits déplacements verticaux (maximal et permanent) aux sommets des digues
sont enregistrés par la digue de configuration cut-slope sous les deux accélérations

maximales du sol.

» Les plus grands déplacements verticaux aux sommets des digues sont enregistrés par la

digue de configuration single-lift sous les deux accélérations maximales du sol.

> Les déplacements verticaux maximaux aux sommets des trois digues en enrochement sont
plus grands que les déplacements verticaux permanents, pour les deux accélérations

maximales du sol.

> Les déplacements verticaux maximaux aux sommets des digues en enrochement
augmentent avec 1’augmentation de I’accélération maximale du sol. Ils enregistrent sous le
PGA de 0,3 g des valeurs qui valent au moins 1,49 fois celles enregistrées sous le PGA de
0,15¢.

» Les déplacements verticaux permanents aux sommets des digues en enrochement
augmentent aussi avec I’augmentation de 1’accélération maximale du sol uniquement pour
les configurations de digues single-lift et multi-lift. Elles enregistrent sous 1’accélération
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maximale du sol de 0,3g des valeurs au moins 1,05 fois celles enregistrées sous

I’accélération maximale du sol de 0,15 g.

» Pour le déplacement vertical permanent au sommet de la digue de configuration cut-slope
sous ’accélération maximale du sol de 0,3 g, il a diminué de 3,16% par rapport a celui

obtenu sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g.

4.3.5.3. Conclusion 5
Les déplacements maximaux (latéral et vertical) aux sommets des trois digues en
enrochement sont plus grands que les déplacements permanents (latéral et vertical), pour les

deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g.

Les plus grands déplacements latéraux (Ux) aux sommets des digues sont enregistrés
au niveau de la configuration cut-slope. Ces déplacements sont presque similaires pour les
deux autres configurations de digue en enrochement (single-lift et multi-lift). Néanmoins, le
déplacement latéral de la digue de configuration single-lift est un peu plus petit que celui de la
digue de configuration multi-lift, sauf pour le déplacement latéral maximal sous 1’accélération

maximale du sol de 0,3 g.

Concernant les déplacements verticaux (Uy), les sommets des trois digues en
enrochement subissent des tassements. Les plus petits tassements sont enregistrés par la digue
de configuration cut-slope. Les plus grands tassements sont enregistrés par la digue de

configuration single-lift, et cela sous les deux accélérations maximales du sol.

4.3.6. Déplacements aux pieds des digues

4.3.6.1. Déplacement latéral Ux
Les déplacements latéraux en fonction du temps aux pieds des trois configurations de
digue en enrochement, sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g sont

présentés respectivement sur la Figure 4.21 et la Figure 4.22.
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Figure 4.21. Déplacements latéraux en fonction du temps aux pieds des trois configurations
de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g.
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Figure 4.22. Déplacements latéraux en fonction du temps aux pieds des trois configurations
de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g.

Les déplacements latéraux maximal et permanent aux pieds des trois configurations de
digue en enrochement, sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g, sont

portés respectivement sur la Figure 4.23.a et la Figure 4.23.b.

Une comparaison entre ces déplacements est présentée dans le Tableau 4.3. La Figure
4.24 donne un apercu de 1’évolution des déplacements latéraux entre les deux accélérations

maximales du sol : 0,15 g et 0,3 g obtenus aux pieds des digues.
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Figure 4.23. Déplacements latéraux aux pieds des trois configurations de digue en

enrochement sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g : a) maximal, b)

Tableau 4.3. Comparaison entre les déplacements latéraux (Ux) obtenus aux pieds des digues

permanent.

en enrochement.

Ux dans les 3 configurations de digue en enrochement

Ux au
pied de la Le plus grand Ux Avec une Comparaison de Ux des deux
digue est obtenu par la valeur de autres configurations par rapport
configuration au plus grand Ux
Single-lift -5,23%
— 015¢g Cut-slope —63,1x103m o
g Multi-lift -6,34
3 Single-lift 3,88%
= 03¢ Cut-slope —147x1073m o
Multi-lift -6,73%
Single-lift -5,54%
2 0,159 Cut-slope —50,5x1073m o
o Multi-lift -8,71%
©
£ Single-lift -4,35%
g 03¢ Cut-slope —124x1073m o
Multi-lift -7,98%
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Figure 4.24. Comparaison des déplacements latéraux (Ux) aux pieds des digues en
enrochement sous un PGA de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous un PGA de 0,15 g.

De I3, les remarques suivantes peuvent étre présentées :

» Les plus grands déplacements latéraux (maximal et permanent) aux pieds des digues en
enrochement, sous les deux accélérations maximales du sol sont enregistrés par la digue de

configuration cut-slope.

» Les déplacements latéraux au pied de la digue de configuration multi-lift, sous les deux

acceélérations maximales du sol, sont moins élevés que ceux de la configuration single-lift.

» Les déplacements latéraux maximaux aux pieds des trois digues en enrochement sont plus
grands que les déplacements latéraux permanents, pour les deux accélérations maximales

du sol.

» Les déplacements latéraux aux pieds des trois digues en enrochement augmentent avec
I’augmentation de I’intensit¢ du chargement sismique. Les résultats obtenus sous
’accélération maximale du sol de 0,3 g valent au moins 2,32 fois ceux enregistrés sous
I’accélération maximale du sol de 0,15 g pour les déplacements latéraux maximaux, et au
moins 2,46 fois ceux enregistrés sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g pour les

déplacements latéraux permanents.

4.3.6.2. Déplacement vertical Uy
La Figure 4.25 et la Figure 4.26 montrent les déplacements verticaux en fonction du

temps aux pieds des trois configurations de digue en enrochement respectivement sous les
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accelérations maximales du sol de 0,159 et 0.3 g. Le signe positif de la valeur du

déplacement vertical indique un soulevement du sol au pied de la digue en enrochement.
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Figure 4.25. Déplacements verticaux en fonction du temps aux pieds des trois configurations
de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,15 g.
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Figure 4.26. Déplacements verticaux en fonction du temps aux pieds des trois configurations
de digue en enrochement sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g.

D’aprés ces deux figures, on remarque que des le début du chargement sismique
jusqu’a environ 10s, les déplacements verticaux en fonction du temps aux pieds des trois
digues sont petits et ont presque la méme allure. A partir de ce moment, les déplacements
verticaux augmentent rapidement pour se stabiliser doucement vers les 20s. Par ailleurs, la
digue de configuration multi-lift se distingue par des déplacements verticaux nettement

inférieurs a ceux des deux autres configurations (single-lift et cut-slope). Ces deux derniéres
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ont des déplacements presque similaires. Toutefois, sous 1’accélération maximale du sol de
0,15 g, le plus grand des déplacements verticaux aux pieds des digues est enregistré par la
digue de configuration single-lift. Cette configuration obtient des variations maximales sur les
déplacements verticaux sous le PGA de 0,15g d’environ cinq dixiémes de millimétre
(= 0,5 mm) et environ 4 mm respectivement par rapport aux configurations cut-slope et
multi-lift. Par contre, sous I’accélération maximale du sol de 0,3 g, c’est la configuration cut-
slope qui enregistre le plus grand des déplacements verticaux aux pieds des digues. Cette
configuration détient des variations maximales sur les déplacements verticaux d’environ 3

mm et environ 11 mm respectivement par rapport aux configurations single-lift et multi-lift.

Sur la Figure 4.27.a et la Figure 4.27.b sont présentés les déplacements verticaux aux
pieds des trois configurations de digue en enrochement, sous les deux accélérations

maximales du sol, respectivement des déplacements maximaux et permanents.
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Figure 4.27. Déplacements verticaux aux pieds des trois configurations de digue en
enrochement sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g : a) maximal, b)

permanent.

Les déplacements verticaux maximaux aux pieds des trois digues en enrochement sont atteints
a environ 20s, et ils gardent presque le méme ordre de grandeur jusqu’a la fin du chargement
sismique. Alors, ces déplacements verticaux maximaux sont égaux aux déplacements

verticaux permanents pour les deux accélérations maximales du sol.
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Une comparaison entre les déplacements verticaux aux pieds des trois digues et leurs
variations en fonction de I’intensit¢ du chargement sismique sont exposées respectivement

dans le Tableau 4.4 et la Figure 4.28.

Tableau 4.4. Comparaison entre les déplacements verticaux (Uy) obtenus aux pieds des
digues en enrochement.

Uy dans les 3 configurations de digue en enrochement

Uy au
pied de la Le plus grand Uy Avec une Comparaison de Uy des deux
digue est obtenu par la valeur de autres configurations par rapport
configuration au plus grand Uy
Multi-lift -25,67%
n+e 015¢g Single-lift 14,8x 10~ 3m
T 2 Cut-slope -0,67%
Es : :
x E I 5 Single-lift -1,76%
o 0,3 Cut-slope 79,4x10"°m
=& °°9 Multi-lift 13,35%

B Uy maximal @ Uy permanent
6,5 - 6,25 6,25
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U0,3g /U0,15g

Figure 4.28. Comparaison des déplacements verticaux (Uy) aux pieds des digues en
enrochement sous un PGA de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous un PGA de 0,15 g.

Apres analyse de ces résultats, les observations ci-dessous sont obtenues :

» Le sol aux pieds des trois digues subit des soulevements sous les deux chargements

sismiques de PGA de 0,15 g et de 0,3 g, comme 1’ont constaté également Su et al. (2017).

» Les déplacements verticaux maximaux aux pieds des trois digues en enrochement sont

égaux aux deplacements verticaux permanents, pour les deux accélérations maximales du
sol.
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» Les plus petits déplacements verticaux aux pieds des digues en enrochement, sous les deux
accelérations maximales du sol (0,159 et 0,3g) sont enregistrés par la digue de

configuration multi-lift.

» Les déplacements verticaux aux pieds des digues de configuration single-lift et cut-slope
sont presque identiques. Toutefois, le plus grand des déplacements verticaux aux pieds des
digues sous I’accélération maximale du sol de 0,15 gest enregistré par la digue de
configuration single-lift. En ce qui concerne I’accélération maximale du sol de 0,3 g, c’est
la configuration cut-slope qui enregistre le plus grand des déplacements verticaux aux
pieds des digues.

» Les déplacements verticaux aux pieds des digues en enrochement augmentent avec
I’augmentation de 1’accélération maximale du sol. Sous 1’accélération maximale du sol de
0,39, ces déplacements valent au moins 5,27 fois les déplacements obtenus sous

I’accélération maximale du sol de 0,15 g.

4.3.6.3. Conclusion 6

Les déplacements latéraux maximaux aux pieds des trois digues en enrochement sont
plus grands que les déplacements latéraux permanents, pour les deux accélérations maximales
du sol. Concernant les déplacements verticaux, leurs valeurs maximales sont identiques aux

déplacements verticaux permanents.

Les plus grands déplacements latéraux (Ux) aux pieds des digues sont enregistrés par
la configuration cut-slope. Les plus petits de ces déplacements sont obtenus par la

configuration multi-lift.

Pour les déplacements verticaux (Uy), les pieds des trois digues en enrochement
subissent un soulévement de sol. Les plus petits soulévements sont enregistrés par la digue de
la configuration multi-lift. Par contre, les souléevements aux pieds des deux autres
configurations de digue en enrochement (single-lift et cut-slope) sont plus élevés et sont
presque identiques. Cependant, le plus grand des déplacements verticaux aux pieds des trois
digues sous I’accélération maximale du sol de 0,15 gest enregistré par la digue de
configuration single-lift. Pour I’accélération maximale du sol de 0,3 g, c’est la configuration

cut-slope qui enregistre le plus grand des déplacements verticaux aux pieds des digues.
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4.4. Conclusion

Dans ce chapitre, une analyse a été effectuée pour déterminer la configuration de
digue en enrochement qui offre le plus de stabilité dans les quais sur pieux, et permet moins
de déplacements dans la digue sous les deux chargements sismiques d’un PGA de 0,15 g et

de 0,3 g. D’ailleurs, divers résultats ont été récoltés :

= Les plus grands déplacements dans les trois configurations de digue en enrochement sont
observés dans leurs parties supérieures. Ces déplacements influent fortement sur le

déplacement total et I’allure de la déformée des pieux.

= La réponse sismique des pieux dépend de leurs positions dans le quai et dans la pente en
enrochement, du type de pieu (vertical ou bien incliné), de la configuration de la digue en
enrochement et de Dintensit¢ du chargement sismique. Leurs déplacements totaux
maximaux augmentent du c6té mer du quai vers son c6té terre, et ils augmentent aussi avec

I’augmentation de 1’accélération maximale du sol.

= La configuration cut-slope engendre le plus grand déplacement total maximal de chaque
pieu du quai sous les deux chargements sismiques. Elle enregistre aussi les plus grands
déplacements latéraux au sommet et au pied de la digue. Mais elle obtient les plus petits

tassements au niveau du sommet de la digue.

= En comparant le plus grand des déplacements totaux maximaux des pieux de chaque quai
étudié avec les trois différentes configurations de digue en enrochement, c’est au niveau de
la configuration single-lift que ce déplacement est le plus faible sous les deux accélérations

maximales du sol (0,15 g et 0,3 Q).

= Les sommets des digues en enrochement ont des déplacements latéraux plus grands que
ceux obtenus aux pieds des digues. En ce qui concerne les déplacements verticaux, les
sommets, d’une maniere générale, ont tendance a se tasser moins que les soulévements

constatés aux pieds des digues.

= Les déplacements latéraux (maximal et permanent) au sommet de la digue de configuration
single-lift sont un peu plus faibles que ceux de la digue de configuration multi-lift pour les
deux accelerations maximales du sol de 0,15 g et 0,3 g, sauf pour le déplacement latéral
maximal sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g ou la configuration de digue multi-

lift obtient le plus faible déplacement.
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= La configuration multi-lift détient les petits déplacements latéraux et verticaux au pied de

la digue.

Les plus faibles déplacements totaux dans les digues en enrochement sous les deux
chargements sismiques de PGA de 0,15 g et 0,3 g sont obtenus par les deux configurations
single-lift et multi-lift. Dans plusieurs résultats, ces deux configurations ont observé des
similitudes dans leur comportement qui a rendu leur comparaison trés délicate. Néanmoins, le
quai sur pieux de la configuration de digue en enrochement single-lift enregistre en méme

temps le plus faible déplacement de quai et des petits déplacements totaux dans la digue.
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Les séismes passés ont occasionné des dommages trés significatifs dans les ouvrages
portuaires de type quais sur pieux, exemples du séisme de Loma Prieta 1989, séisme de
Hyogoken-Nanbu 1995, seisme de Kocaeli 1999, séisme de Haiti 2010, séisme de Kaikoura
2016, etc.

Le comportement sismique de ce type de structure est tres complexe. Il est fortement
influencé par le phénomene d’interaction sol-structure qui dépend de la réponse de trois
composantes principales : la superstructure, les fondations (les pieux) et le sol. Il existe
diverses méthodes d’analyse de cette interaction, qui dépendent des hypothéses retenues pour
les deux milieux sol et structure. Parmi elles : (i) les méthodes analytiques basées sur le
principe de Winkler ou sur la théorie du continuum élastique ; (ii) la méthode globale qui
résout le probléme d’interaction en une seule étape ; (iii) la méthode des sous-structures qui
s’appuie sur une décomposition du systeme; et (iv) la méthode hybride qui est une

combinaison entre la méthode globale et la méthode des sous-structures.

Des études expérimentales qui traitent le probléme d’interaction sol-structure dans les
quais sur pieux ont été réalisées sur des tables vibrantes, en centrifugeuse ou en grandeur
réelle, pour permettre de mieux comprendre le comportement de ce type de structure. En
paralléle, des travaux menés avec des analyses numériques ont également occupé une grande
place dans ce domaine, que ce soit en deux dimensions, en trois dimensions ou hybrides (2D
et 3D).

D’ailleurs a ce sujet, de nombreux chercheurs ont développé différents modéles
constitutifs de sol afin de se rapprocher du comportement réel du sol. Ces modéles possedent
des caracteristiques différentes dont il est interessant de connaitre leur impact sur les résultats
des analyses numériques. De 1a s’annonce le premier objectif de la modélisation numérique
effectuée dans cette thése. Alors, trois modeles de comportement du sol implémentés dans le
code de calcul en éléments finis PLAXIS 2D (Plaxis bv 2010a), ont été utilisés pour analyser
leur influence sur la réponse sismique des quais sur pieux. Ces modeles sont : le modele
Mohr-Coulomb (MC), le modéle Hardening Soil (HS) de Schanz et al. (1999) et le modeéle
Hardening Soil Small-strain (HSS) de Benz (2007).
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Dans le cadre de cette étude, la méthode globale a été utilisée afin de résoudre ce
probléme d'interaction en une seule étape pour I’ensemble du systéme, permettre d’introduire
différentes caractéristiques géométriques, et prendre en compte les non-linéarités du sol et de

la structure.

Devant le manque de données concernant 1’instrumentation des quais sur pieux lors
des séismes passés, le choix du cas d’étude est porté sur la configuration du modele en
centrifugeuse JCBO1. Le quai de ce modele a une configuration typique des ports de l'ouest
des Etats-Unis. Ce modeéle est sélectionné parmi une série de modeles en centrifugeuse qui a
été realisée au centre de la modélisation géotechnique de I'Université de Californie (UC
Davis) (Boland et al. 2001a; McCullough 2003).

Le quai dans le modéle en éléments finis se compose d'une plateforme soutenue par
sept rangées de pieux verticaux et une paire de pieux inclinés. Les pieux traversent une digue
en enrochement de configuration cut-slope qui surmonte un talus de sable lache. Le modéle a

été soumis au séisme de Loma Prieta 1989.

Le quai a été modélisé en déformations planes. Le concept de la pseudo-cohésion des
enrochements a été introduit. L'analyse a été effectuée dans le domaine temporel et une

modification du schéma initial de Newmark défini avec la méthode « a été utilisée.

Dans ce travail, une analyse de validation a été effectuée en comparant les résultats
obtenus par rapport aux résultats de la modélisation numériques en différences finies
FLAC2D réalisée par Heidary-Torkamani et al. (2014b). D’aprés ces résultats, les modéles
MC et HS surestiment le déplacement total maximal engendré dans les pieux, respectivement
de 61,51% et 52,2% ; alors que pour le modele HSS, le déplacement total maximal est sous-

estimé de 10,52% par rapport au résultat de Heidary-Torkamani et al. (2014b).

Cette Vérification a montré que le modele qui tient compte de la rigidité du sol sous
petites déformations (modéle HSS) se rapproche le plus des résultats de Heidary-Torkamani
et al. (2014b), contrairement aux modeles MC et HS. Cela est di au fait que le modele MC
considere un module de Young constant dans le sol et utilise uniquement I'amortissement de

Rayleigh, contrairement aux modeles avancés (HS et HSS) qui utilisent trois types différents
de module de rigidité (ELc/, EZ/ et E.¢"), afin de prédire avec précision le comportement du

oed

sol. En plus, le modéle HSS prend en considération la rigidité du sol sous petites
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ref

déformations. De ce fait, il comprend deux parametres supplémentaires G, ’ et y, 7, et integre

I'amortissement hystérétique des matériaux en plus de I'amortissement de Rayleigh.

Le déplacement des pieux dans la pente en enrochement et les déplacements en

fonction du temps au sommet et au pied de la digue en enrochement ont également été mis en

évidence :

Lors du chargement sismique, un mouvement latéral important au sommet de la digue en
enrochement de configuration cut-slope a été observé, di aux déformations de la partie
supérieure du remblai en sable lache. Ce déplacement latéral du sol affecte le
comportement du quai et le déplacement des pieux, en particulier les pieux les plus proches

du sommet de la digue en enrochement.

Les déplacements totaux a la base des pieux sont faibles car ils sont encastrés dans un bon
sol (sable dense), puis ces déplacements augmentent progressivement jusqu'a atteindre des
valeurs maximales. Les déplacements totaux maximaux sont obtenus aux sommets des
pieux pour les trois premiers pieux du quai (coté mer) ainsi que pour les pieux inclinés. Par
contre pour les autres pieux, les valeurs maximales du déplacement total sont atteintes dans

les parties supérieures des pieux, la ou les déformations du sable lache sont importantes.

Le déplacement latéral en fonction du temps au sommet de la digue est plus important que
son déplacement au pied en raison du mouvement latéral au sommet du remblai. Des
différences d'environ 67% ; 40,21% et 33,33% sont enregistrées pour les déplacements
latéraux maximaux respectivement pour les modeles MC, HS et HSS ; et des différences
d'environ 45,45% ; 40,74% et 38% sont obtenus pour les déplacements latéraux
permanents respectivement pour les modeles MC, HS et HSS. En ce qui concerne le
déplacement vertical, le sommet de la digue en enrochement a tendance a se tasser

contrairement a son pied qui se souléve.

Suite a I’analyse de l'influence des modeles de comportement du sol effectuée dans

cette étude, il en ressort que :

La réponse sismique des pieux est dictée par les mécanismes de déformation du sol

environnant, du phénomeéne d’interaction sol-structure et de la conception de la structure.

Le choix du modele de comportement du sol a un impact sur les résultats numériques. Il
dépend de nombreux facteurs liés au type d'analyse a effectuer, a la précision attendue et

aux parametres de sol disponibles.
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» Le modéle MC n'est pas approprié pour modéliser le comportement sismique des structures
de quai sur pieux. Il est recommandé par conséquent d'utiliser un modeéle avancé avec un
comportement non linéaire sous faibles déformations et qui possede un amortissement

hystérétique, comme le modéle Hardening Soil Small-strain (HSS).

Il est intéressant de noter que les quais gravitaires sont trés utilisés dans les ports
algériens, et qu’il faut les adapter aux nouveaux trafics maritimes et aux exigences
environnementales. Dans ces deux dernieres décennies, plusieurs opérations de rempiétement
de quai ont été effectuees (port de Bejaia, de Mostaganem, etc.) et notamment des extensions
de quai, en privilégiant la construction sur des fondations profondes (pieux, palplanches) a
cause des mauvaises caractéristiques du sol ; mais cela reste malheureusement insuffisant
pour assurer un développement économique dans le domaine maritime. Il devient nécessaire
de construire de nouveaux quais fondés sur des pieux et que ces quais soient de rang mondial.
Ce type de structure offre beaucoup d’avantages surle colt de la construction, 1’espace
occupé sur le bassin, I’économie sur les matériaux, la disponibilit¢ des moyens de mise en

ceuvre et leur réalisation par des entreprises nationales.

De nos jours, il est trés fréquent d’utiliser une digue en enrochement pour soutenir les
remblais derriére les quais sur pieux. Trois configurations de digue en enrochement se

distinguent : single-lift, multi-lift et cut-slope.

Dans le but de connaitre un peu mieux 1’interaction pieu-enrochement dans les quais sur
pieux, on a fixé le deuxiéme objectif de la modélisation numérique effectuée dans cette theése :
a analyser ’influence de la configuration de la digue en enrochement sur le comportement du
sol environnent, et sur la réponse sismique du quai sur pieux sous deux chargements
sismiques d’un PGA de 0,15 g et de 0,3 g. Cela a permis de présenter quelques résultats et

également des suggestions dans 1’espoir qu’elles soient appliquées aux ports algériens :

= Le mode de rupture des trois configurations de digue en enrochement (single-lift, multi-lift
et cut-slope) est caractérisé par un grand déplacement latéral de tout le corps des digues,
des déformations non uniformes des pentes, des tassements aux sommets des digues et des
soulévements du sol aux pieds des digues. Ces déformations ont certaines similitudes par
rapport au deuxiéme mode de rupture rencontré dans les digues de protection présenté par
PIANC (2001).

= Le comportement des trois configurations de digue en enrochement sous un chargement

sismique est different. Leurs déplacements totaux sont grands dans les parties supérieures
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des trois configurations de digue sous une accélération maximale du sol de 0,15 g, et ils
deviennent encore plus importants sous les sommets des digues lorsque 1’accélération

maximale du sol est de 0,3 g.

» L’interaction picu-enrochement joue un role important sur les performances sismiques des

quais sur pieux.

= Les déplacements de la digue en enrochement influent fortement sur le déplacement total

et I’allure de la déformée des pieux.

= La réponse sismique des pieux dépend de leurs positions dans le quai et dans la pente en
enrochement, du type de pieu (vertical ou incliné), de la configuration de la digue en

enrochement et de I’intensité du chargement sismique.

» Les déplacements totaux maximaux des pieux augmentent du c6té mer du quai vers son
cOté terre, et ils augmentent aussi avec 1’augmentation de I’intensité du chargement

sismique.

= Les déplacements des trois digues en enrochement augmentent également avec
I’augmentation de I’intensit¢ du chargement sismique. En comparant les déplacements
obtenus sous 1’accélération maximale du sol de 0,3 g par rapport a ceux obtenus sous

I’accélération maximale du sol de 0,15 g, on a trouvé que :

(). Aux sommets des digues :
- Les déplacements latéraux maximaux et permanents sous le PGA de 0,3 g sont

respectivement aux moins 2,5 fois et 2,83 fois ceux obtenus sous le PGA de 0,15 g.

- Les déplacements verticaux maximaux sous le PGA de 0,3 g sont aux moins 1,49
fois ceux calculés sous le PGA de 0,15 g.

- Les déplacements verticaux permanents sous le PGA de 0,3 g sont aux moins 1,05
fois ceux obtenus sous le PGA de 0,15 g, sauf pour la configuration cut-slope qui
obtient un déplacement vertical permanent sous le PGA de 0,3 g qui est 0, 97 fois

celui calculé sous le PGA de 0,15 g.

(i1). Aux pieds des digues :

- Les déplacements latéraux maximaux et permanents sous le PGA de 0,3 g sont

respectivement aux moins 2,32 fois et 2,46 fois ceux du PGA de 0,15 g.
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- Les déplacements verticaux maximaux et permanents sous le PGA de 0,3 g valent
tous les deux aux moins 5,27 fois les déplacements verticaux obtenus sous le PGA de
0,15 g.

= Parmi les plus grands déplacements totaux maximaux des pieux du quai étudiés avec les
trois configurations de digue en enrochement, ¢’est avec la configuration single-lift que ce
déplacement est le plus faible sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g et
0,3g.

» La configuration single-lift enregistre les plus petits déplacements latéraux maximal et
permanent aux sommets des digues sous les deux accélérations maximales du sol de 0,15 g
et 0,3 g, exception pour le déplacement latéral maximal sous I’accélération maximale du

sol de 0,3 g ou c¢’est la configuration multi-lift qui obtient le plus faible déplacement.

= La configuration multi-lift détient les plus petits déplacements latéraux et verticaux aux

pieds des digues en enrochement.

= Le sol aux pieds des trois digues subit des soulevements sous les deux chargements

sismiques de PGA de 0,15 g et de 0,3 g, méme chose constatée par Su et al. (2017).

= Les sommets des digues en enrochement ont des déplacements latéraux plus grands que
ceux obtenus aux pieds des digues. En ce qui concerne les déplacements verticaux, les
sommets, d’une maniére générale, ont tendance & se tasser moins que les soulevements

constatés aux pieds des digues.

= Les deux configurations single-lift et multi-lift enregistrent toutes les deux les plus faibles
déplacements totaux dans les digues sous les deux accélérations maximales du sol.
Drailleurs, dans la plupart des résultats analysés, ces deux configurations ont un
comportement presque similaire qui les rend difficile a départager. Néanmoins, afin
d’assurer dans les zones de faible sismicité moins de déformations dans les quais sur pieux
et moins de déplacements totaux dans les digues en enrochement, il est conseillé d’utiliser
la digue en enrochement de configuration single-lift. Dans le cas des eaux profondes, si
cette configuration devient non économique, il est recommandé d’utiliser la configuration

multi-lift.

La modélisation bidimensionnelle en éléments finis du code de calcul PLAXIS,
I’analyse en déformations planes et le modele Hardening Soil Small-strain (HSS) sont des

moyens efficaces qui ont permis de se rapprocher du comportement réel du sol et de prédire le
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comportement sismique des quais sur pieux. Toutefois, certaines suggestions et perspectives

se sont dressées a I’issue de ce travail. Elles sont présentées ci-dessous.

En premier lieu, il serait important d'utiliser un modele mieux adapté a I'analyse de la
liquéfaction de sol, et qui permet de déterminer la genération des surpressions interstitielles
lors d'un séisme, comme le modele UBCsand, et de comparer ces résultats avec ceux obtenus

dans cette these.

Deuxiémement, il a été remarqué que l'utilisation de modele complexe pour modéliser
le comportement du sol, comme les modeles avancés, est colteuse en termes de calcul, en
particulier en ce qui concerne le calcul dynamique. Et pour y remédier, il est conseillé
d'utiliser la modélisation constitutive adaptative des sols (adaptive constitutive modeling).
Cela peut réduire considérablement I'effort de calcul. Cette approche consiste a utiliser
différents modéles constitutifs de sol, de la méme famille de modele de sol, avec différentes
caractérstiques. Pour y procéder, les modeéles les plus sophistiqués sont attribués aux régions
qui sont directement influencées par le probleme géotechnique. D'autre part, les modeles plus
simples sont attribués aux autres régions présentant une faible concentration de contraintes et

de déformations.

Troisiemement, il serait intéressant d'évaluer et de comparer les résultats de ces
travaux avec une analyse avancée par la méthode des éléments finis tridimensionnels (3D), ou

en utilisant une méthode hybride 2D-3D.

Enfin, poursuivre cette étude en accentuant sur 1’analyse du comportement sismique
des enrochements en tant que particule discréte et a 1’étude de la stabilité des digues en

enrochement.
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Annexe A. Caractéristiques du modele en centrifugeuse « JCB01 »

A.1. Introduction

La modélisation physique, d’une manieére générale, a pour but d’observer des
phénomenes réels sur des systemes physiques a eéchelle réduite. Elle est basée sur le fait que
les relations physiques qui décrivent le comportement d’un systéme sont les mémes, quelle

que soit la taille du systéme.

La centrifugeuse géotechnique a pour principe d’augmenter artificiellement la gravité
sur un dispositif d’essai placé dans une nacelle pivotante, qui est elle-méme fixée a
I’extrémité du bras de la centrifugeuse. Lors du mouvement de rotation de celle-ci, la force

centrifuge ainsi créée permettra de générer I’intensité de la gravité voulue dans ’essai (Thorel
et al. 2008).

A.2. Loi de similitude

A.2.1. Concept de similitude
Dans la modélisation géotechnigque en centrifugeuse, un ouvrage réel est considéré
comme prototype lorsqu’il est a I’échelle 1. Le méme ouvrage en taille réduite est appelé
modele. Le facteur d’échelle (x*) d’une grandeur physique (x) est définie comme le rapport
entre sa valeur réelle (donc du prototype, exposant p) et sa valeur dans le modéle (exposant
m), comme représenté par 1’équation (A.1) :
xP

Xt =— (A1)

xm

Deux systémes sont considérés comme semblables lorsque les équations qui les
décrivent restent les mémes méme s’il y a changement des échelles du temps, des dimensions

et des forces (Bouafia 2017). La similitude est dite :

= géométrique si I’échelle des dimensions est constante dans le systéme ;

= cinématique si la similitude est géométrique et 1’échelle des vitesses est constante dans le
systeme ;

= dynamique si la similitude est cinématique et 1’échelle des forces est constante dans le

systeme.

A.2.2. Conditions de similitude
Les conditions de similitude sont des relations entre les différentes échelles des

grandeurs physiques. Elles peuvent se déterminer en imposant la conservation de 1’équation
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décrivant le phénomeéne physique, que ce soit pour le modele ou pour le prototype (Bouafia
2017). Pour cela, on utilise :

= Jes équations de 1’équilibre dynamique,

= |a loi de comportement du sol,

= |es conditions aux limites.

Les équations d’équilibre dynamique du modéle et du prototype sont présentées

respectivement en équations (A.2) et (A.3) (Bouafia 2017) :

j=3
ooy o
=1 ox™ IRC oz (A-2)
Jj=3 14
do; 0% (A3)
ox? 1 TP o
Jj=1 J p

Avec o;;: Tenseur de contrainte. y;: Poids volumique. p: Masse volumique.

u : Déplacement. t : Temps.

Le passage de I’équation d’équilibre dynamique du modeéle (A.2) vers celle du
prototype (A.3), en faisant introduire les échelles des différentes grandeurs physiques, aboutis
a deux relations entre les échelles dites « conditions générales de similitude » (équations
(A.4) et (AD)):

o"=p gL (A.4)

u = g*(t)? (A5)
Avec g : Accélération de la pesanteur. L : Représente les dimensions géométriques.

Il faut noter que la relation contrainte-déformation dans la mécanique des sols est non
linaire. Elle est affectée par plusieurs parametres, ce qui nécessite de conserver le modele et
le prototype au méme niveau de contrainte et de déformation (c.-a-d. ¢* =1 et ¢* =1). Si
de plus, le modele conserve la masse volumique (p* = 1), I’équation (A.4) devient I’équation
(A.6). Ce qui veut dire que I’accélération gravitationnelle dans le modele doit étre augmentée
de maniére inversement proportionnelle a 1’échelle des dimensions L*. L'essai doit se réaliser
en «macro-gravité » (g* > 1), en augmentant artificiellement les forces massiques dans le

modeéle. Il existe plusieurs techniques expérimentales pour répondre a cette condition, mais la
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plus fréqguemment utilisée est la modélisation physique en centrifugeuse (Haouari & Bouafia
2019).

1 (A.6)

Dans le cas ou I’essai sur modeéle réduit est réalisé sous la gravité terrestre seule, ce
qui est appelé modélisation « en gravité naturelle », alors 1’échelle g* sera égale a 1. Si dans
le méme cas, le modele conserve la masse volumique (p* = 1), les équations (A.4) et (A.5)

deviennent respectivement les équations (A.7) et (A.8) :

c* =1L (A7)

w = (t4)? (A8)

A.3. Bréve description de la centrifugeuse du Centre Davis de la
modélisation géotechnique (Université de la Californie, USA)

Boland et al. (2001) et McCullough (2003) ont présenté d’une manicre générale les

caractéristiques de la centrifugeuse du Centre de la modélisation géotechnique (UC Davis).

Ces caractéristiques sont énoncées ci-dessous :

» La centrifugeuse posséde un bras de 9 m de rayon.

= Elle est équipée d’une table vibrante unidimensionnelle entrainée par deux paires de
servovérins hydrauliques agissant en paralléle : une paire est montée sur chaque coté du
modéle (Kutter et al. 1994).

» Le modele en centrifugeuse a une masse maximale de 2 500 kg, une surface de 4,0 m?
et d’une accélération maximale de 50 g au niveau du rayon du modele (Wilson 1998).

* La table vibrante a été congue pour accueillir un modele de container d’une longueur de

1,7 m et fournit une accélération d'entrée allant jusqu'a 15 g.

Pour une description approfondie de la centrifugeuse et de la table vibrante de I'UC
Davis, se référer a Kutter et al. (1991, 1994).

A.4. Facteurs d’échelle du modeéle en centrifugeuse JCB01

Le facteur d'échelle utilisé pour I’essai en centrifugeuse du modele JCBO1 est exprimé
par Boland et al. (2001) selon I’équation (A.9). Le résumé des principaux facteurs d’échelle et

leurs valeurs lors de I'essai en macro-gravité est présenté sur le Tableau A.1.
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rototype
= PIO9DPE 40
modele

(A.9)

Tableau A.1. Facteurs d’échelle et leurs valeurs utilisés pour I'essai en centrifugeuse du

modele JCBO1 (Boland et al. 2001).

Facteur d’échelle
du modele en

Grandeur physique centrifugeuse

Valeur du facteur
d’échelle du modele
en centrifugeuse

Accélération n~1 0,025
Vitesse 1 1
Déplacement /Longueur n 40
Temps (Dynamique) n 40
Temps (Diffusion) @ n2(cy)™t 1600(C;)~ 1
Masse volumique 1 1
Masse n3 64000
Force n? 1600
Contrainte 1 1
Rigidité du pieu (EI) n* 2560000
Moment n3 64000

Q).

. Le facteur d’échelle du temps pour I’analyse dynamique est n. En ce qui

concerne les analyses ou figure la diffusion (écoulement des eaux), le facteur
d'échelle est en fonction du coefficient de consolidation C, , représenté par

I'équation (A.10) :

c - K(1+e)
Y Pu- Gy

Avec K : Perméabilité du sol. e:

Indice des vides. p,, :

(A.10)

Masse volumique du

fluide. a,, : Coefficient de compressibilité. u : Viscosité cinématique du liquide.

A.5. Construction du modele en centrifugeuse JCB01

La construction du modele JCBO1 s’est faite en cinq étapes (Boland et al. 2001) :

1) Mise en place de la couche inférieure de sable.

2) Enfoncement des pieux et installation de la plateforme.
3) Mise en place du sable lache et du sable dense.

4) Mise en place de la digue en enrochement.

5) Saturation du modele.
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Il faut noter que la plateforme du quai a été retirée apres la mise en place des pieux,
afin de permettre un meilleur acces lors de la mise en place des couches de sable et des
enrochements, et puis elle a été remise sur les pieux une fois que la saturation est terminée.
La vue en plan et la section transversale du modele JCBO1 ont été déja presentées sur la
Figure 3.1 du Chapitre 3.

Afin de récolter les mesures nécessaires pour comprendre le comportement sismique
du quai, le modeéle JCBO1 a été instrumenté de quatre types de capteur : accéléromeétres,

capteurs de pression interstitielle, jauges de contrainte et potentiometres linéaires.

Ci-dessous sont présentées les propriétés du sol et du quai qui sont en rapport avec la
modélisation en éléments finis présentée dans cette thése. Pour plus d’informations sur la

procédure de réalisation des essais et 1’instrumentation du modg¢le, se référer a Boland et al.

(2001) et McCullough (2003).

A.6. Proprietés des sols

Le sable utilisé dans le modele JCBO1 est le sable du Nevada. Il est relativement fin et
couramment utilisé¢ pour la modélisation en centrifugeuse. Les résultats d’essais menés sur ce
sable dans le cadre du projet VELACS (Verification of Liquefaction Analyses by Centrifuge
Studies) sont donnés par Arulmoli et al. (1992). Un résumé des propriétés de ce sable est

présenté sur le Tableau A.2.

Tableau A.2. Propriétés du sable du Nevada (Boland et al. 2001).

Propriétés Sable du Nevada
Classification Sable fin uniforme
Densité spécifique des grains solides Gg © 2,67
Diameétre des grains a 50% de passant D5y (mm) 0,15
Coefficient d’uniformité Cy 1,6

Poids volumique sec maximal (kN/m?3) 16,76

Poids volumique sec minimal (kN/m?3) 13,98

@ (Arulmoli et al. 1992).

Concernant la roche utilisée pour la digue, elle est la méme que celle utilisée dans la
construction des ports de Long Beach et de Los Angeles. Elle provient de 1’ile Catalina au
large de la c6te sud californienne.
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Annexe A. Caractéristiques du modele en centrifugeuse « JCB01 »

Sachant bien que la digue en enrochement influe sur 1’interaction sol-structure, et du
moment que les éléments du quai ont ét¢ mis a 1’échelle, il a été nécessaire de mettre a
I'échelle également les particules d’enrochement utilisées dans la centrifugeuse. Toutefois, si
I’ensemble de la graduation des enrochements est mis a I’échelle, les particules fines de la
granulométrie modifieraient le comportement de 1’écoulement des eaux. De ce fait,
uniquement les gros éléments de la granulométrie de I’enrochement ont été réduits par des
facteurs d'échelle, tandis que les éléments plus fins de la granulométrie n'ont pas été mis a
1'échelle et ils ont été retirés, ce qui a donné une granulométrie d’enrochement assez uniforme

(McCullough 2003).

La Figure A.1 montre la granulométrie des enrochements utilisée lors des divers essais
sur le prototype et les modéles. Le résumé des propriétés des sols utilisés dans le modéle
JCBOL1 est presenté sur le Tableau A.3.
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1000 100 10 1 0.1 0.01
Sieve Opening (mm)

—s— Prototype Target

—— Model Target (Centrifugal Scaling)

—a— Model Target (Centrifugal and Geometric Scaling)
--o--NJM01, SMS02, and JCBO1

=== = NJM02Z2 and SMS01

Figure A.1. Granulométrie des enrochements utilisés (McCullough 2003).
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Tableau A.3. Propriétés des sols du modéle JCB01 (McCullough 2003).

Propriétés du sol Symbole  Sable lache Sable dense Roche
Indice de densité relative (%) Ip 40 74 -
Masse volumique séche (kg/m3) Pary 1522 1633 1611
Porosité du sol (%) n 43,3 40,0 40,3
Angle de frottement (°) Q 33,2 37,0 45,0
Angle de dilatance (°) Y 7,0 21,0 15,0
Module de cisaillement (kg/m?2) ® G 0,63 x 108 2,32x10%  0,93x108

@ (Heidary-Torkamani et al. 2014).

A.7. Dimensions du quai prototype (essai JCB01)

Le prototype de quai sélectionné pour cette étude est congu pour se rapprocher de la
section transversale typique des quais sur pieux des ports de I'Ouest des Etats-Unis. Le

Tableau A.4 présente les dimensions du quai prototype de 1’essai JCBO1.

Tableau A.4. Dimensions du quai prototype de I’essai JCBO1 (McCullough 2003).

Profondeur de  Hauteur de Espacement Espacement Diamétre du
I’eau la digue transversal des longitudinal pieu
(m) (m) pieux (m) des pieux (m) (mm)
12,4 15,2 4 4 636

A.8. Proprietés des pieux
Les pieux utilisés sont des tubes en aluminium (6061-T6 Aluminum Tubing). Leurs
propriétés sont données sur le Tableau A.5 et leurs dimensions dans le modele en

centrifugeuse sont présentées sur la Figure A.2.

Tableau A.5. Propriétés des pieux de I’essai JCBO1 (McCullough 2003).

Pieu tubulaire en aluminium Modele Prototype
Diamétre (mm) 15,9 636
Epaisseur du pieu (mm) 0,889 50,8
Moment d’inertie I (m*) 1,18 x 107° 3,02x1073
Module d’élasticité E (GPa) 70 70
Rigidité EI (Pa.m*) 82,53 2,11x 108
Moment plastic (N.m) 28,12 7,5x10°
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540
15,9 556,5

gl

a) b)

Figure A.2. Modeéle de pieux (figure adaptée de Boland et al. (2001)) : a) verticaux,
b) inclinés.

A.9. Propriétés de la plateforme

Des plaques en aluminium solide ont été utilisées pour la plateforme du modéle de
quai (Figure A.3). Les pieux ont été fixés solidement a la plateforme avec les « pile caps ».
L'épaisseur de la plateforme du modele a été prise de telle sorte que la charge reprise par
chaque pieu du modele soit approximativement la méme que celle que reprend le pieu

prototype (McCullough 2003). Le Tableau A.6 résume les propriétés de la plateforme.

Figure A.3. Vue de la plateforme du quai lors de 1’essai JCBO1 (Boland et al. 2001).
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Tableau A.6. Propriétés de la plateforme de 1’essai JCBO1 (McCullough 2003).

Propriétés de la plateforme Modele Prototype
Epaisseur (mm) 6,35 255
Longueur transversale (m) 0,700 28,1
Longueur longitudinale (m) 0,300 12,0
Masse volumique (kg/m3) 2723 2723
Masse attribuée par pieu (kg) @ 0,691 44,557

@ Inclus : Plateforme, pile caps, boulons de fixation,...etc., et cela uniquement
pour les pieux verticaux.

A.10. Conclusion

Les essais sur des modeles réduits en centrifugeuse sont couramment utilisés pour
comprendre I’interaction sol-pieux et examiner les performances sismiques des structures
portuaires. Ces essais peuvent étre reproduits plusieurs fois. Ils s’y prétent facilement aux
études paramétriques et ils permettent de poursuivre 1’essai jusqu’a la rupture de 1’ouvrage.
Devant le nombre limité d’essais en vraie grandeur effectués sur les quais sur pieux, ces essais

en centrifugeuse sont un moyen efficace pour valider les modeles numériques.
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Annexe B. Présentation de la modélisation en éléments finis et des modéles de comportement
du sol utilisés (PLAXIS 2D)

B.1. Introduction

L’outil employé dans cette étude pour 1’analyse sismique des quais sur pieux est la
modeélisation bidimensionnelle par la méthode des éléments finis du code de calcul PLAXIS
(Plaxis bv 2010a). Ce code de calcul est présenté ci-dessous ainsi que les détails de I’analyse

en éléments finis et les modeles de comportement du sol qui vont étre utilisés.

B.2. Présentation du code de calcul en éléments finis PLAXIS 2D

PLAXIS est un programme en éléments finis, congu spécialement pour réaliser des

analyses de déformation et de stabilité pour différentes applications en géotechnique.

Le développement du logiciel PLAXIS commenga en 1987 a I’initiative du Ministere
des travaux publics et de la gestion de I’ecau des Pays-Bas. Son but initial était de créer un
code en éléments finis facilement utilisable en 2D pour analyser I’effet de 1’implantation
d’une digue fluviale sur les sols mous des plaines hollandaises. Ensuite, PLAXIS a été étendu
a plein d’autres domaines de la géotechnique. La compagnie de PLAXIS a vu le jour en 1993
sous le nom de Plaxis bv. En 1998, la premiére version de PLAXIS 2D pour Windows est

développée.

Aprés quelques années de développement, le programme 3DTunnel est sorti en 2001,
suivi du programme 3DFoundation en 2004, mais tous les deux programmes présentent
quelques limitations sur la géométrie. Ce n’est qu’en 2010 qu’une version complete en 3D fait

son apparition, et depuis le code de calcul PLAXIS ne cesse d’évoluer.

Ce travail de these est effectué avec une version bidimensionnelle de PLAXIS (Plaxis
bv 2010a) qui possede un module dynamique permettant d’effectuer des analyses
dynamiques. Le programme utilise une interface graphique qui permet de générer rapidement
un modele géométrique basé sur la coupe verticale du terrain ou/et de I’ouvrage a étudier. Les
modéles d’éléments finis peuvent étre soit en déformations planes (Plane strain), soit

axisymeétriques (Axisymmetric).

PLAXIS permet la génération automatique du maillage en éléments finis. Ces
¢léments sont triangulaires a 6 nceuds ou a 15 nceuds. Les éléments triangulaires a 15 nceuds
donnent des résultats de haute qualité pour différents probléemes geotechniques, mais cela
implique une consommation élevée sur la mémoire. La manipulation ainsi que les calculs sont
un peu ralentis.
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L’¢lément par défaut lors du maillage est le triangle a 15 nceuds. Cet ¢lément fournit
une interpolation du quatrieme ordre pour les déplacements. L’intégration numérique est faite
sur douze points de Gauss (points de contrainte). En ce qui concerne 1’élément triangulaire a 6
nceuds, ’interpolation est du deuxiéme ordre et I’intégration numérique comporte trois points

de Gauss (Figure B.1).

+ . - ', [ "
- . . *

w
- - » + » k3 X

nodes stress points
a. 15-node triangle

" nodes stress points
b. 6-node triangle

Figure B.1. Position des nceuds et des points de contrainte dans les éléments du sol (Plaxis bv
2010c).

L’interface d'utilisation du logiciel PLAXIS se compose de quatre sous-programmes :
= |e programme « Entrée des données » (Input),
= |e programme « Calculs » (Calculations),
= le programme « Résultats » (Output),

= |e programme « Courbes » (Curves).

B.3. Analyse en éléments finis

Les détails de la modélisation en éléments finis avec le code de calcul PLAXIS 2D

(Plaxis bv 2010a) sont présentés ci-dessous :

B.3.1. Conditions aux limites
La longueur de la géometrie du modele numérique (B) doit satisfaire I’équation (B.1),
avec H étant la hauteur de la géométrie du modéle (Dey 2011).

B
: > 10 (B.1)
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Dans les analyses dynamiques réalisées avec le PLAXIS, la base du modele est
supposée rigide et les limites latérales sont caractérisées par des frontiéres visqueuses
proposées par Lysmer et Kuhlmeyer (1969), en utilisant les coefficients de relaxation C, et C,

dont les valeurs par défaut sont respectivement 1 et 0,25.

Les lignes géométriques verticales ont été fixées dans la direction horizontale en
utilisant des blocages horizontaux (Horizontal fixity) : u,, = 0. Concernant la limite inférieure
du modele, elle est fixée dans les deux directions (verticale et horizontale) en utilisant un

blocage total (Total fixity) : u, = u, = 0.

Pour simuler 1’action sismique, un déplacement imposé (Prescribed displacements) est

introduit a la base du modéle en plus de 1’accélérogramme.

B.3.2. Maillage

Dans le manuel de référence de PLAXIS 2D 2010 (Plaxis bv 2010c), la taille moyenne
des éléments de maillage AES (Average Element Size) est calculée a partir des coordonnées du
modele géométrique (Xmin» Xmax » VYmin »Vmax) €t du nombre d'éléments généres lors du
maillage (n.), comme présenté dans I'équation (B.2) :

]0,5

AES = [(xmax - xmin)()’max - ymin)/nc (B.Z)

Selon Kuhlemeyer et Lysmer (1973), la taille moyenne des éléments (AES) doit étre
plus petite qu'un dixiéme a un huitiéme de la longueur d'onde (A) correspondant a la fréquence
maximale (f) (équation (B.3)).

A A
AES S (B.3)

B.3.3. Intégration numérique
L'équation du mouvement d'un systéeme dans le domaine temporel est présentée par

I'équation (B.4) :
[M]U + [C]U + [K]U = F(t) (B.4)

[M],[C] et [K] sont respectivement la matrice de la masse, de 1’amortissement et de la
rigidité. F(t) represente le vecteur des forces externes appliquées au systeme. Le déplacement

(U), la vitesse (U) et I’accélération (U) peuvent varier dans le temps.
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La matrice de I’amortissement [C] du systeme est proportionnelle a la matrice de la
masse [M] et a la matrice de la rigidité [K] au moyen des coefficients de Rayleigh ay et Sx

(Hughes 1987; Zienkiewicz & Taylor 1991), comme présenté par 1’équation (B.5) :

[C] = ag[M] + BrlK] (B.5)

Les coefficients de Rayleigh aj et Bz peuvent étre déterminés a partir de 1’équation
(B.6), avec au moins deux coefficients d'amortissement donnés (¢;) qui correspondent a deux
pulsations (w;) de fréquences de vibration (f;) présentées par 1’équation (B.7) (Plaxis bv,
2006) :

ag + Br o} =2 w; §; (B.6)
w; =2mf; (B.7)

Soient w,, et w, deux pulsations propres du sol liées respectivement aux fréquences f,, et f,,

telles que :
= £, . Fréquence fondamentale du sol qui peut étre déterminée selon 1’équation (B.8), avec
Vs : Vitesse de I’onde S. H : Hauteur de la couche de sol.

= £ : Fréquence prédominante du signal sismique.

Si on met f; et f, sont égales respectivement a la fréquence fondamentale et au nombre
impair le plus proche du rapport f,,,/fn ; et qu’on suppose que le coefficient d'amortissement
du sol est constant (£), on pourra déterminer les coefficients de Rayleigh en résolvant le
systéme d’équations (B.9) :

Vs

fm = 4H (B.8)

ap+Prwi =2 w; ¢

PLAXIS 2D utilise un schéma d'intégration de temps de Newmark de type implicite
(Plaxis bv 2010d). Le déplacement (Ut+4%) et la vitesse (Ut9%) de n’importe quel point au

temps t + dt sont exprimés respectivement dans les équations (B.10) et (B.11) :

. 1 ) ) B.10
Ut+dt — Ut + Utdt + <(E_ aN) Ut + ay Ut+dt> dtz ( )
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gt — [yt + ((1 — BTt + By ‘Ut+dt) dt (B.11)

Avec :
dt : Le pas de temps (time step).
ay et By : Coefficients de Newmark qui contrdlent I'exactitude de l'intégration numérique
du temps.
Ut, Ut et Ut : Respectivement le déplacement, la vitesse et I’accélération au temps t.

Ut+at . Accélération au temps t + dt.

Afin d'obtenir une solution stable, les conditions présentées dans les équations (B.12)

et (B.13) doivent étre satisfaites :

By = 0,5 (B.12)
1 /1 2
av 25 (3+ ) (B.13)

Durant les deux derniéres décennies, de nouvelles méthodes numériques plus précises
ont été développées. Hilber et al. (1977) ont proposé la méthode a (appelée aussi la méthode
HHT ou la méthode y). C’est une modification du schéma initial de Newmark en introduisant
un nouveau paramétre « @ » (FEA Ltd 2000). La nouvelle équation du mouvement est

représentée par I'équation (B.14) :

MU'+ (1 —a)CUt+ (1 - )KU = (1 —a)Ft + a Ft —a CU% — g KUt~ (B.14)

Les nouveaux parametres de Newmark (ay et By) sont exprimés en fonction du

parametre «, selon les équations (B.15), (B.16) et (B.17) :

0<a< % (B.15)
1 2
gy = LD (B.16)
4
1
fy=s+a (B.17)

Lorsque a > 0, la puissance de calcul est améliorée et un amortissement numerique
est introduit dans le mod¢le. L’adoption d’un schéma amorti d’intégration de Newmark
correspond donc a I’utilisation d'un amortissement proportionnel & la rigidité. La formulation

de ’amortissement de Rayleigh est modifiée et elle prend la forme de 1’équation (B.18) :
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1
b= [Z—: + (B + @ dt)wn] (B.18)

Les valeurs standards du PLAXIS pour les coefficients de Newmark sont ay = 0,3025
et By = 0,6 ; ce qui correspond a @ = 0,1. Le coefficient de Rayleigh S doit étre réduit par la

quantité a. dt avec dt étant le pas de temps (time step) (Visone 2008).

B.3.4. Le pas de temps
Le pas de temps dt utilisé dans les calculs dynamiques est constant et il est présenté
dans I’équation (B.19):

At
dt

(B.19)

Avec :
At : La durée du chargement sismique (Time interval).
m : Nombre de pas additionnels (Additional steps). Il correspond au nombre de pas de calcul
enregistré et utilisé dans le calcul.
n : Nombre des sous-pas dynamiques (Dynamic sub steps). Il correspond au nombre de pas

de calcul non enregistré mais utilisé dans le calcul.

Le nombre maximal de pas additionnels qui peut étre introduit est égal a 10 000.

PLAXIS calcul automatiquement le nombre des sous-pas dynamiques.

Pour visualiser le signal dans sa totalité, il faut satisfaire 1’équation (B.20). Il est
souvent recommand¢ d’utiliser m égal au nombre de points de 1’accélérogramme et n égal a 1
(Laera & Brinkgreve 2015a; b). Attribuer un petit nombre aux sous-pas dynamiques (n) fait
réduire le temps de calcul et diminue la mémoire utilisée, mais permet d’avoir uniquement les

résultats finaux.

m .n = Nombre de points de I'accélérogramme (B.20)

B.3.5. Le pas de temps critique

Pour éviter des erreurs sur la réponse numérique dans un modéle en éléments finis,
une évaluation soigneuse du pas de temps critique dt.,.;; (critical time step) doit étre exécutée
(Zienkiewicz & Taylor 1991; Visone 2008). Ce pas de temps critique dépend de la fréquence

maximale et du degré de raffinement du maillage. Il permet d’assurer que 1’onde ne se

181



Annexe B. Présentation de la modélisation en éléments finis et des modéles de comportement
du sol utilisés (PLAXIS 2D)

déplace pas d’une distance plus grande que la dimension minimale d’un ¢lément. Il est égal a
la valeur minimale de I’ensemble des dt.,;; déterminés pour chaque élément selon 1’équation
(B.21) (Pal 1998). En général, 1’équation (B.22) doit également étre satisfaite.

e AES
berit = y \/1 B* B2 1-2v2S (B.21)
a i 1+3z—zs(1+75 3)
AES
dtcrit <T (522)
S

Avec :

B et S : Désignent respectivement la plus grande dimension et la surface d’un élément fini.

AES : Taille moyenne d’un élément (notée [, dans le manuel scientifique de PLAXIS
(Plaxis bv 2010d)).

v : Coefficient de poisson.

a : Un facteur qui dépend de I’¢1ément triangulaire du maillage. Pour 1’élément triangulaire
a6neuds: a = 1/(6\/c_6) avec cg =~ 5,1282 ; pour I’élément triangulaire a 15 nceuds :
a = 1/(19/c;5) avec c;5 ~ 4,9479 (Zienkiewicz & Taylor 1991) .

V, et V;: Vitesses des ondes P et des ondes S, déterminées respectivement selon les

équations (B.23) et (B.24).

v, = [Foe (B.23)
p
G

A (B.24)
p

Ou:
Eeq : Module cedométrique.
p : Densité du sol.

G : Module de cisaillement.
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B.4. Présentation des modeéles de comportement du sol utilisés dans cette
étude

En se basant sur le manuel des modéles de matériaux de PLAXIS (Plaxis bv 2010b),
les principales caractéristiques des trois modeles de comportement du sol utilisés dans cette

étude sont décrites ci-dessous :

B.4.1. Modéle Mohr-Coulomb (MC)
Le modéle Mohr-Coulomb est un modéle bien connu et fréquemment utilise, il peut
étre considéré comme une approximation au premier ordre du comportement réel du sol. 1l est

plus évolué que le modéle linéaire élastique (LE).

Ce modele élastique parfaitement plastique avec le critére de rupture de type Mohr-
Coulomb nécessite cinq parametres fondamentaux qui sont : le module de Young E, le
coefficient de Poisson v, la cohésion c, I’angle de frottement ¢ et I’angle de dilatance ¥
(Plaxis bv 2010b).

Le module de cisaillement G et le module cedométrique E, .4 peuvent étre déterminés

en utilisant respectivement les équations (B.25) et (B.26) :

E

C=3a

(B.25)

E 1-v)E B.26
oed T (1 —2v)(1 +v) (B.26)

Le comportement élastoplastique d’un matériau, représenté sur la Figure B.2.a, est
caractérisé par I’apparition de déformations élastiques réversibles £¢ et de déformations

plastiques irréversibles P. Les déformations totales ¢ sont décrites par 1’équation (B.27) :

et =g 4¢P (B.27)

Dans I’espace des contraintes principales ( g, , 05, g3 ), il existe une surface de charge
a partir de laquelle I’écoulement plastique peut se produire. Pour les états de contrainte
contenus a 'intérieur de cette surface, le comportement reste entierement élastique. Cette
surface est convexe et elle est définie par une fonction scalaire F de la contrainte g;; appelée

fonction de charge du matériau (Figure B.2.b), telle que trois cas peuvent se présenter :
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> F(o;) <0: Cela correspond a l'intérieur du domaine, alors les déformations sont

uniquement élastiques.

> F(o;;) = 0 : Etat correspondant a la frontiére du domaine, les déformations

élastiques peuvent étre accompagnées de déformations plastiques.

> F (al- j) > 0 : Etat correspondant a I’extérieur du domaine, qui est un état de contrainte

physiquement impossible.

Déviateur de contraintes

e —02
& € axiale &;

a) b)
Figure B.2 : Modeéle linéaire élastique-parfaitement plastique : a) courbe contraintes-
déformations (figure adaptée de Plaxis bv (2010b)), b) surface de charge en contraintes
principales du sol pulvérulent (c = 0 kPa) (Plaxis bv 2010b).

La surface de charge F (ai j) du critere de Mohr-Coulomb s’exprime par 1’équation (B.28) :

F(o{;) = (61 — 03) — (01 + 03)sing@’ —2 ¢’ cosg’ =0 (B.28)

Lorsque le point représentatif de 1’état des contraintes atteint la surface de charge F = 0,

deux cas de comportement élastoplastique sont possibles :

a). La surface de charge n’évolue pas et son expression ne contient donc pas de parameétre
d’écrouissage, c’est le cas du modeéle Mohr-Coulomb.

b).La surface de charge évolue au cours du chargement, c’est le modéle élastoplastique avec

écrouissage dont le modéle Hardening Soil (HS) en fait partie.

B.4.2. Modéle Hardening Soil (HS)
Le modéle de sol avec écrouissage (HS) est un modéle avancé pour simuler le
comportement de différents types de sol, crée par Schanz et al. (1999). Lorsqu'il est soumis a

un chargement déviatorique primaire, le sol présente une rigidité décroissante et développe
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simultanément des deformations plastiques irréversibles. Dans le cas particulier d'un essai
triaxial drainé, la relation observée entre la déformation axiale et le déviateur des contraintes
peut étre bien approchée par une hyperbole (Figure B.3.a). Une telle relation a été formulée
par Kondner (1963) et plus tard utilisée dans le modéle hyperbolique bien connu de Duncan et
Chang (1970). Cependant, le modele HS remplace de loin le modele hyperbolique en utilisant
la théorie de la plasticité plutdt que celle de I'élasticité, et en incluant la dilatation du sol ainsi

qu’une seconde surface de charge appelée « cap surface» ou « surface de fermeture » (Figure
B.3.b).

Déviateur de contraintes

q =01 —03 7
V' S v
Qaf~--®----==="""------------ Py
qf___ e @ m e e e T X v'\
Ei 50

Déformation axiale &, : ’ =
a) b)
Figure B.3. Modele de sol avec écrouissage (HS) : a) courbe contraintes-déformations (figure

adaptée de Plaxis bv (2010b)), b) surface de charge en contraintes principales du sol
pulvérulent (c = 0 kPa) (Plaxis bv 2010b).

Le modéle HS est un modeéle élastoplastique avec écrouissage isotrope qui dépend de
la déformation plastique déviatorique (écrouissage en cisaillement) et de la déformation
volumique (écrouissage en compression). Ce modele décrit relativement bien le
comportement des sables et des graves, mais aussi des sols plus mous comme les argiles et les

limons. Les caractéristiques de base du modéle sont les suivantes :

= La déformation plastique en chargement déviatorique primaire :
E;gf : Module de rigidité sécant de I’essai triaxial drainé standard pour une pression de
référence pTe/ .
= La déformation plastique en compression oedométrique :
gref .

veq - Module de rigidit¢ tangent du chargement cedométrique primaire pour une pression

de référence p™¢’.
= Les paramétres élastiques en dechargement/rechargement sont :
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Eﬂﬁf : Module de rigidité en déchargement-rechargement pour une pression de référence
pre;
vy + Coefficient de Poisson en déchargement-rechargement.
= e facteur m qui permet de relier contrainte et déformation selon une loi de puissance.
= Le coefficient de pression des terres au repos (K,) pour un sol normalement
consolidé : K§°.

= Les trois paramétres de plasticité de Mohr-Coulomb : ¢, ¢ et .

Les essais triaxiaux drainés ont tendance a donner des courbes de chargement
présentées en Figure B.3.a, qui peuvent étre decrites par la relation (B.29) qui relie la
déformation axiale &; au déviateur de contraintes q :

1 q
& = El 1——(]/% pour q < gy (B.29)
Ou:
q. - Valeur asymptotique horizontale du déviateur exprimée par 1’équation (B.30).

qy - Contrainte déviatorique ultime, telle que représentée dans 1’équation (B.31).
qQa =5~ (B.30)

,. 2sing
qp = (ccoty —03)

E; : Module de rigidité tangent du premier chargement (initial). Il peut étre relié a Es, par la

relation (B.32) :

= (B.32)
2—R;

Avec :
Ry . Rapport de rupture qui est égal a qr/qq; tel que: 0,8 <Rf <0,9. Par défaut
Esy : Module de rigidité en chargement, sécant a 50% de la contrainte déviatorique

ultime q. Il est défini par la relation (B.33) :
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P ccosp —assing \" (B.33)
207750 \ccosp + prefsing

Dans le PLAXIS, la valeur par défaut de p™/est égale a 100 (en unité de contrainte).
La rigidité actuelle dépend de la contrainte principale mineure g3 qui est la pression de
confinement dans 1’essai triaxial. A noter que a3 est négative en compression (Brinkgreve et
al. 2007).

Dans le cas des argiles molles la puissance m prend la valeur 1. Janbu (1963) propose
une valeur de m autour de 0,5 pour les sables et les silts Norvégiens. Von Soos (1990) définit

différentes valeurs telles que 0,5 < m < 1,0.

Les expressions du module de déchargement-rechargement (E,,.) et du module

cedométrique (E,.4) Sont présentées respectivement en équations (B.34) et (B.35) :

_— ( c cos@ — a3 Sing )m
ur —

Y \ccosp +pTef sing (B.34)

;. m
Epeq = E7¢) <C‘; ZZ; ‘Tp‘?;;’z r‘:’(p) (B.35)
B.4.3. Modéle Hardening Soil with Small-strain stiffness (HSS)

Le modéle HSS est une évolution du modéle HS, développé par Benz (2007). Toutes
les caractéristiques du modéle HS sont alors incluses dans le modele élastoplastique en petites
déformations (HSS). De plus, le modele HSS adopte une formulation pour la rigidité sous
faible niveau de déformations : y = 107 a y = 1073. Il nécessite la détermination de deux
parametres d’entrée supplémentaires :
= G;*: Module de cisaillement initial en petites déformations pour une pression de

référence p"¢/ .
" ¥, - Déformation de cisaillement pour laquelle le module de cisaillement sécant G, est

réduit a 70% du module de cisaillement initial G, (c.-a-d. G; = 0,7 G,).

La courbe contraintes-déformations pour les petites deformations est décrite par une
loi hyperbolique simple (Figure B.4.a). Elle est analogue a la loi hyperbolique des grandes
déformations de Kondner (1963). Elle est proposée par Hardin et Drnevich (1972) en
équation (B.36):
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O 1 (B.36)
Yr
T
Yr = ’(';‘—Z" (B.37)

Avec :
v, . Déformation de cisaillement limite qui est défini par la relation (B.37).

Tmax - CONtrainte de cisaillement a la rupture.

Déviateur de contraintes
—q o Typical strain ranges
a 1 3 = —}=—] Retaining walls
4 ©
E |+ —|*—-—| Foundations
=
EO o - ——=+—=|Tunneis
Ll Ll L L 1 L]
o-0o001 o0-001 o-01 o-1 o 10
Shear strain, £5: %
Dwnamic methods .
1
> Local gauges
, 0 -----i F----- -
Déformation axiale ¢, _ N
Comventional soil testing
I
I
a) b)

Figure B.4. Modeéle HSS : a) courbe contraintes-déformations (figure adaptée de Plaxis bv
(2010b)), b) variation de la rigidité du sol sous différentes phases de déformations (aprés
Atkinson et Sallfors (1991) et Mair (1993)) (Atkinson 2000).

Santos et Correia (2001) ont suggéré que la valeur de y, = y,, ou le module de cisaillement

sécant G, est réduit a 70% de sa valeur initiale. Ils ont obtenu alors 1’équation (B.38) :

G 1
G_S =————  aveca = 0,385 (B.38)
0 1+4a

Yo,7

Lorsque (a = 0,385) et (y = y,,7 ) cela donne G;/G, = 0,722. Par conséquent, la formulation

du module de cisaillement & 70% doit étre interprétée de fagon plus précise avec 72,2%.

En utilisant la relation de Hardin-Drnevich (équation (B.36)), la déformation en
cisaillement y,, pourrait étre liée aux parametres de rupture du modele. L'application du
critére de rupture de Mohr-Coulomb dans les équations (B.37) et (B.38) donne I’équation

(B.39) :
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1
Yo7~ gan [2¢'(1 + cos(2¢')) —o,(1 + K;) sin(2¢")] (B.39)
0
Ou :
K, : Coefficient de pression des terres au repos.

o, : Contrainte verticale effective (pression négative).

A partir du module de cisaillement en petites déformations G, la rigidité actuelle va
diminuer avec l'augmentation de la déformation en cisaillement (Figure B.4.b), et on observe
une augmentation de 1’amortissement dans les niveaux ¢levés de la déformation (Hardin &

Drnevich 1972; Vucetic & Dobry 1991), comme représenté sur la Figure B.5.a.

G /Gy V5. T

G /Gppax ,

0.0001 0.001 001 ol 1 10
CYCLIC SHEAR STRAIN, % (%)
(b

a) b)
Figure B.5. a) Variation du module de cisaillement et de I’amortissement en fonction de la
déformation en cisaillement cyclique (Vucetic & Dobry 1991), b) comportement hystérétique
du modeéle (Brinkgreve et al. 2007).

Plusieurs travaux ont démontré que lorsque I'amplitude des déformations augmente, la
rigidité du sol se dégrade non linéairement (Atkinson & Sallfors 1991). Sur une échelle
logarithmique, la courbe de dégradation de la raideur de sol constitue une courbe
caractéristique de la forme d’un « S » (Figure B.4.b), sauf au niveau des trés petites

déformations (moins de 10°°) o le sol décrit un comportement élastique linéaire.

Dans le modele HSS, le module de cisaillement en petites déformations G, peut-étre

déterminé en utilisant 1’équation (B.40) :

G =S CCOS @ — 035N "
0770 \ccosp+ p® sing (B.40)
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En absence de données expérimentales pour la détermination du paramétre G, des
approximations par des équations empiriques peuvent étre utilisées, par exemple en utilisant

la relation (B.41) donnée par Hardin et Black (1969), avec e étant 1’indice des vides.

ol = 33 (2,97 —e)?

; s (MPa) (B.41)

Lorsque le sol est soumis a une charge de cisaillement cyclique, le modele HSS
montre un comportement hystérétique typique tel que visualisé sur la Figure B.5.b, ou y,

désigne la déformation de cisaillement cyclique maximale.

A partir des équations (B.36), (B.37) et (B.38) présentées ci-dessus et apres une
certaine élaboration, I'énergie dissipée (Ep) dans un cycle de charge a partir de (y = —y,) a
(y = +y.) etretour a (y = —y,) est équivalente a la surface de la boucle fermée de la Figure

B.5.b. Cette énergie peut étre formulée en suivant 1’équation (B.42) (Brinkgreve et al. 2007) :

460)/07( Ye 2Yo,7 < an))
Ep=—297(2q — — 2 m1+
P a Ty Yoz/aYe a Yo,7 (842)

Par la suite, le coefficient d’amortissement 1'hystérétique local & peut étre défini par
I’équation (B.43) :

£ = (B.43)

Go ye (B.44)
2 + 2avy./Yoz

1 2
ES=EGSVC =

Ou Eg est I'énergie emmagasinée a la déformation maximale y, (équation (B.44)). Cela vaut
aussi longtemps que le module de cisaillement en déchargement-rechargement (G,,-) n’est pas
atteint (équation (B.45)). Cette énergie est égale a l'aire du triangle délimité par I’axe des
abscisses, la verticale qui passe par le point de la deformation maximale (+y,), et la droite
définissant le module de cisaillement sécant (G;) au point de la déformation maximale (+y,).
1o 122 (fGurar 1) ©49

B.5. Conclusion

Une introduction a la modélisation en éléments finis avec le code de calcul PLAXIS

2D a eté présentee ainsi que les caractéristiques des trois modéles de comportement du sol.
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Les modéles en question sont : le modéle linéaire élastique-parfaitement plastique avec le
critere de rupture de Mohr-Coulomb (MC), le modele élasto-plastique avec écrouissage (HS)
crée par Schanz et al. (1999) et le modéle Hardening Soil qui tient compte de la raideur du sol
sous petites déformations (HSS) développé par Benz (2007). Ces modéles ont été utilisés dans

cette these pour analyser leur influence sur la réponse sismique des quais sur pieux.
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Résumé

Les structures maritimes sont trés vulnérables au risque sismique. Leur réponse est dictée par les mécanismes de
déformation du sol environnant, du phénomeéne d’interaction sol-structure et de la conception de la structure. Ce qui a
incité plusieurs chercheurs a réaliser des essais expérimentaux sur ce sujet, et notamment des analyses numériques
pour essayer de se rapprocher du comportement réel du sol. Sachant que ce dernier, est un matériau complexe
présentant un comportement non linéaire lorsqu'il est soumis a de trés faibles niveaux de déformations, les mécaniciens
du sol ont développé différents modéles de comportement du sol. Parmi ces modéles, on citera les plus importants
et les plus utilisés dans les calculs géotechniques numériques que sont le modeéle linéaire-élastique parfaitement
plastique de Mohr-Coulomb et les modéles élasto-plastiques dits avancés. Représenter le comportement du sol sous
petites déformations par le modéle Mohr-Coulomb, donnera des résultats peu réalistes du comportement du sol. De ce
fait, il devient judicieux d’adapter les modéles constitutifs de sol aux problémes spécifiques. Par conséquent, une étude
sur I’influence des mode¢les de comportement du sol sur le comportement sismique d’un quai sur picux a été effectuée.
Trois modéles de sol implémentés dans le code de calcul en éléments finis PLAXIS 2D ont été utilisés : le modele
Mohr-Coulomb, le modeéle élasto-plastique avec écrouissage (modéle Hardening Soil) et le modéle Hardening Soil en
tenant compte de la rigidité du sol sous petites déformations (modele Hardening Soil Small-strain). Ce travail de these
s’intéresse a 1’étude du comportement sismique des quais sur pieux. Pour cela, une configuration typique de quai sur
pieux, trés utilisé dans le monde, a été prise des travaux en centrifugeuse réalisés au centre de la modélisation
géotechnique de I'Université de Californie (UC Davis). Le quai est constitué d’une plateforme fondée sur un groupe de
sept pieux verticaux et une paire de pieux inclinés, traversant une digue en enrochements. Les résultats obtenus ont
été confrontés aux resultats existants dans la littérature. Par la suite, une étude de 1’effet de la configuration de la digue
en enrochements et de I’intensité du chargement sismique a également été effectuée, dans le but d’analyser leur impact
sur les déformations et les déplacements que subit la digue en enrochements, ainsi que sur la réponse sismique du quai
sur pieux.

Mots clés : modéles de comportement du sol, quai sur pieux, digue en enrochement, séisme, méthode des éléments
finis, PLAXIS.

Abstract

Maritime structures are very vulnerable to seismic risk. Their response is dictated by the deformation mechanisms of
the surrounding soil, the phenomenon of soil-structure interaction and the design of the structure. This has prompted
several researchers to carry out experimental tests on this subject, including numerical analyses to try to get closer to
the real behavior of the soil. As soil is a complex material, with a non-linear behavior when subjected to very low
levels of deformation, soil mechanics have developed different types of models for simulation of soil behavior. Among
these models, we will cite the most important and the most used on numerical calculations in geotechnical engineering,
which are the linear elastic perfectly-plastic Mohr-Coulomb model and the so-called advanced elasto-plastic models.
A representation of the soil behavior at small-strains by using the Mohr-Coulomb model will give unrealistic results of
the soil behavior. For this reason, it becomes judicious to adapt the soil constitutive models to the specific problems.
Therefore, a study of the influence of soil constitutive models on the seismic behavior of a pile-supported wharf was
carried out. Three soil models implemented in the finite element code PLAXIS 2D were used: the Mohr-Coulomb
model, the elasto-plastic model with isotropic hardening (Hardening Soil model) and the Hardening Soil model with an
extension to the small-strain stiffness (Hardening Soil Small-strain model). This thesis work focuses on the study of
the seismic behavior of pile-supported wharves. For this purpose, a typical pile-supported wharf configuration, widely
used throughout the world, was taken from the centrifuge works carried out at the Center for Geotechnical Modeling of
California University (UC Davis). The wharf consists of a deck supported by seven rows of vertical piles including two
pairs of batter piles, embedded in rock dike. The results obtained were compared with existing results in the literature.
Subsequently, a study of the effect of the rock dike configuration and seismic intensity was also carried out, in order to
analyze their impact on the deformation and displacement of the rock dike, as well as on the seismic response of the
pile-supported wharf.

Keywords: soil constitutive models, pile-supported wharf, rock dike, earthquake, finite element method, PLAXIS.



