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INTRODUCTION

Depuis Tes séismes récents de 1'Italie (Frioul, Naples) et de 1'Algérie
(E1 Asnam), Tes francais ont pu prendre conscience des dommages importants et
catastrophiques que pouvait provoquer un Tremblement de Terre. Au niveau gouver-
nemental, on a créé un Commissariat aux Risques Naturels dont la tdche est de
sensibiliser particuliers, industriels et administrations aux problémes de pré-
vention et d'organisation des secours pour les catastrophes naturelles (inon-
dations, séismes, tornades...). Un rapport rédigé par un important groupe de
chercheurs a également &té remis d 1'Académie des Sciences en Mai 1982 et propose
une surveillance renforcée de 1'activité sismotectonique en France et 1'élabora-
tion d'une nouvelle réglementation concernant la construction parasismique.
N'oublions pas que certaines régions de notre pays (Provence, Cdte d'Azur notam-
ment) ont déja subi des secousses telluriques importantes dans un passé trés
récent & 1'échelle géologique et qu'elles seront probablement encore touchées
dans un futur tout aussi proche.

Notre mémoire se place dans le cadre de la prévention contre 1'action
destructrice des séismes sur les ouvrages en terre de petite et moyenne dimen-
sions comme les remblais autoroutiers ou les barrages et digues de faible hauteur.

La résistance aux séismes des ouvrages en terre peut paraitre secondaire
par rapport au comportement des hodpitaux, des écoles ou des installations nuclé-
aires. Pour se prouver le contraire, i1 n'est besoin que de se rappeler 1'impor-
tance du réseau de communications routiéres pour 1'acheminement des secours et
la rapidité de mise en oeuvre de ceux-ci. Dans le cas des barrages, enfin, la
gravité des conséquences d'une rupture, méme partielle, n'est pas d& démontrer.

Les méthodes de calcul de facteurs de sécurité et de déplacements que
nous proposons ici se veulent avant tout rapides d'emploi, peu onéreuses et
efficaces, et n'utilisent pas de paramétres supplémentaires par rapport aux

études* géotechniques couramment réalisées. Elles ne doivent pas cependant,




= étre utilisées aveuglément et leur mise en application doit résulter d'une

. i réflexion préliminaire sur le comportement dynamique du sol é&tudié (variation
rapide des caractéristiques géotechniques,...) et sur les modes de rupture
possibles non pris en compte ici (présence d'une faille, possibilité de 1iqué-
faction,...). Une fois cet obstacle levé, ces techniques de calcul et donc de
dimensionnement d'ouvrage devraient se généraliser rapidement aux bureaux d'études
et aux administrations travaillant sur des projets en zone sismique.

1ERE PARTIE
GENERALITES

P P o

24
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A. GEOPHYSIQUE ET GEOTECHNIQUE

Les séismes sont essentiellement des secousses telluriques naturelles
incontrélables par 1'homme. On peut cependant noter 1'existence de séismes
provoqués par 1'activité humaine : ils peuvent étre dus & une surcharge exces-
sive de compartiments entiers du sol comme cela s'est produit Tors du remplissa-
ge des retenues de certains barrages, ou encore 3 une explosion nucléaire. I1s
sont assez rares mais peuvent dépasser la magnitude 6 qui est celle de bon nom-
bre de séismes naturels destructeurs.

Généralement, en dehors des effets de raz-de-marée ou de grand gqlisse-
ment de terrain, le séisme n'est dangereux pour 1'homme qu'd travers ses effets
sur les ouvrages. C'est donc sur ceux-ci que doit porter un effort particulier
de prévention.

Le probléme de la protection antisismique revét ainsi deux aspects :

- d'une part, en un site donné, la prévision de 1'ampleur que sont
susceptibles d'y prendre les manifestations sismiques et 1a probabilité qu'elles
ont de s'y produire avec une intensité donnée ; c'est surtout 1'affaire des
sismologues,

- d'autre part, la réalisation d'ouvrages capables de supporter
1'intensité contre laquelle i1 a été décidé de se protéger : c'est 13 la tache
de 1'ingénieur.

A la charniére de cette coopération se situe 1'étude du mouvement
du sol & 1'intérieur de Ta zone destructrice du séisme, et sa définition sous

une forme susceptible d'étre appréhendée par le calcul.
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I. NOTIONS DE SISMOLOGIE

Les séismes tectoniques apparaissent comme Jes conséguences des
lentes déformations qui affectent Jes régions supérieures du globe et au cours
desquelles i1 y a une forte accumulation d'énergie de déformation. Lorsqu'en
un point 1'@quilibre Timite est dépassé i1 Yy a une rupture qui s'étend rapide-
ment dans Te voisinage. L'énergie potentielle accumulée dans les déformatiaons
antérieures se libére brusquement et donne naissance & un &branlement qui se
propage sous la forme d'ondes sismiques. Cette hypothé&se est valable pour les
séismes superficiels tandis que pour les séismes profonds on a avancé des méca-
nismes différents relatifs aux changements d'état physique des matériaux.

On estime|2]|&10'2MJ 1'énergie totale que libérent en moyenne les
séismes chaque année. Cela correspond 3 une puissance moyenne continue de
30.000 MW environ. Les 4/5 de cette énergie proviennent des gros séismes
(10°°MJ ou plus. - Chili 1960 : 3,4 10'! MJ).

Cette énergie annuelle est loin d'étre constante : si, en 1906 elle
a été égale a 5 fois Ta moyenne du XXéme sigcle, par contre en 1925 et 1930
elle n'a été de 1/8 et 1/5 respectivement.

On pense actuellement que cette énergie ne peut provenir que des
échanges thermiques qui se produisent entre les régions centrales du globe,
siéges de hautes températures, et sa périphérie, refroidie par rayonnement.

11

2. Caractérisation des secousses telluriques

C'est un paramétre d'origine instrumentale qui caractérise de facon
intrinséque 1'importance d'un séisme considéré dans son ensemble.

Par définition, c'est le Togarithme décimal de 1'amplitude maximale
A en microns, enregistrée sur un sismographe standard supposé placé a 100 km
de 1'épicentre |1].

On est amené aussi d séparer la magnitude M (ou Ms) déterminée &
partir des ondes de surface et celle m (ou Mb)qui est définied partir des ondes de
volume. Certains auteurs [2| ont donné une relation empirique entre les deux

M =1,59m- 3,97

sans que cette relation établisse une correspondance rigoureuse entre les deux
déterminations.

Il existe une corrélation entre la magnitude et 1'énergie libérée
au foyer. Les formules empiriques sont 1iées au type de foyer (normal, inter-
médiaire, profond) et & 1'@loignement de la station. Celle de Richter (1958)
est souvent utilisée pour les séismes normaux aux distances usuelles d'enre-
gistrement |2] :

]ogID E =1,5M-1,6

ou E est exprimée en MJ. L'énergie double lorsque M augmente de 0,2. Elle
est multipliée par 32 quand M augmente d'une unité.

De fait un séisme de magnitude inférieure a 5 est rarement
destructeur et on évalue a 9,0 ou 9,2 la plus grande magnitude concevable

dans 1'état actuel de nos connaissances.
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Tableau 1 d'aprés |2]

Séisme Magnitude E(MJ)
: Agadir 1960 : 5,9 : 1,8.107
. Skopje 1963 ; 6,0 i 2,5.107
: Caracas 1967 : 6,5 : 1,4.10°
* San Fernando 1971 : 6,6 : 2,0.108
: Orléans ville 1954 , 6,7 : 2,8.10°
. Niigata 1964 ; 7,4 : 3,2.10°
. Mexico 1957 : 7,9 : 1,8.10%°
. Alaska 1964 : 8,3 : 7.1.10%0
. Haut-Assam 1960 ; 8,6 : 2,0.10!
" Altaf 1957 : 8,6 : 2,0.1011
. Chili 1960 : 8,75 : 3,4.10!

Contrairement & la magnitude qui caractérise la puissance d'ensemble
du séisme, 1'intensité représente la violence de la secousse en un lieu donné.
C'est une caractéristique attachée au point d'observation et qui incorpore
les effets des particularités géologiques ou géotechniques locales du site.

L'intensité s'évalue par comparaison des effets observés (par exemple
les effets sur les constructions) a ceux décrits dans une échelle de référence
dite "échelle d'intensité". L'intensité apparait donc comme une grandeur
repérée. Sa détermination entachée d'une certaine imprécision, repose sur
T'enquéte et laisse une grande part & 1'appréciation personnelle de 1'obser-
vateur, ‘

Echelles dlintensiteé

IT y en a 2 actuellement en usage au plan international 8| :

- 1'Echelle Macrosismique Internationale (E.M.I.) appelée encore
Echelle de Mercalli Modifiée (M.M.I.S.). Elle comporte 12 degrés repérés
par des chiffres romains.

;
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- 1'Echelle M.S.K. (Medvedev, Sponhauer, Karnik) recommandée par
1" UNESCO et préférée en Europe. Elle dérive de 1'E.M.I. par 1'introduction
de critéres quantitatifs pour 1'appréciation de 1'étendue des dommages et
par une meilleure prise en considération de la qualité des constructions
et des performances que 1'on peut en attendre,

Ces échelles figurent dans 1'Annexe 1 du présent mémoire.

L'ingénieur est intéressé par les degrés VII et au-deld. Le degré X
correspond a des secousses vis-d-vis desquelles i1 devient trés difficile
de se protéger. Les secoﬁsses d'intensité VIII & X seraient responsables
de 80 % des destructions.

De part Ta nature méme de sa mesure, 1'intensité ne peut fournir
qu'une indication assez grossiére de la violence des manifestations locales
d'un séisme, au mieux la précision est de un demi-degré.

Le plus sdr des indicateurs utilisés est le comportement des cons-
tructions, mais i1 peut ne pas y en avoir. De plus la qualité des matériaux
ou de la construction est trés variable et 1'enquéteur ne dispose généralement
pas d'informations suffisantes dans ce domaine.

Une autre insuffisance vient de ce que les diverses constructions
n‘ont pas les mémes propriétés dynamiques. Elles ne sont pas également sen-
sibles a 1'excitation sismique et cette sensibilité n'est pas la méme vis-a-
vis de tous les séismes. L'explication réside dans la forme du spectre de
T'excitation, forme dont la notion d"intensité ne peut rendre compte de maniére
autre que trés indirecte.

Cependant, en dépit de ses insuffisances, la notion d'intensité
s'avére trés utile pour 1'étude de la distribution en surface des effets
d'un séisme donné (fig. A.1).
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prendre en compte est le contenu fr
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de Ta phase de forte accélération.

dire sa richesse plus ou moins grande en hautes,

Figure A.1 - Tsoséistes du séisme de Skopfe (Yougoslavie) de 1943
On essaie souvent d'utiliser 1'accélération maximale amax[B[ atteinte
Celle-ci est faible, puisque I est définie sans grande précision.
D'autre part, 1'accélération n'est pas un indicateur suffisant et i1 faut
On observe que 1'intensité avec laquelle un séisme est ressenti
en un lieu donné dépend également beaucoup de la nature des terrains traver-

par un point du sol pour caractériser quantitativement T'intensité, ce qui
conduit @ rechercher une corrélation entre 1'intensité I et 1'accélération
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I1 est déja bien connu que les ouvrages édifiés sur un sol meuble 4) Notions de spectre

subissent des dégdts plus marqués que ceux situés sur un sol de consistance

i i 8 i . ; ; ; «
rocheuse. I1 y a une explication géotechnique : les structures supportent Les expressions analytiques ou graphiques des excitations ne permet-

tent pas en général d'en apprécier facilement les propriétés dynamiques.
La notion de spectre permet d'aborder et de connaitre plus facilement le

mal les mouvements différentiels importants que peuvent provoquer les sé&ismes
dans les couches meubles ; et une explication géophysique : les sols meubles
situés au-dessus du rocher amplifient fortement les amplitudes des déplace-

contenu dynamique d'une loi d'excitation et facilite le calcul pratique des

ments du rocher que Tui transmet le séisme (cf théorie de Thomson-Haskell |5]). gléments de la réponse qui présentent un intérét dans le probleme &tudis.

La réponse d'un oscillateur simple de caractéristiques canoniques

B 3. Quelques chiffres T
: Wy et X (pulsation propre et amortissement) d une excitation quelconque q(t)

o C,

Exemples de valeurs de magnitudes de séismes récents |1| est donnée [2| par

e E1 Asnam 10 Octobre 1980 Mg = 7,3 1 t Sw(t-1 i §
5 Italie 23 Novembre 1980 Mg =6,8 a7 Ly = ,[ e} e SN LR S pour Te deplacenent
B ’ W /o
e Gréce Feévrier 1981 M, = 6,8 . .
i relatif, a partir de 1'équation ¥ + 20AX + w?x = g(t) et w's= u)dl - A
3 Exemples d'intensités relevées en France |8]
x Alpes Maritimes 23 Février 1887 X (plusieurs morts) Soit dy = [x(t)] ., 3 pour A donné on peut construire le graphe
;i Provence 11 Juin 1909 X (40 morts) des variations de d, en fonction de la période T  ou de la pulsation w  de
|4 et plus récemment : 1'oscillateur. On obtient ainsi le spectre de déplacement de la fonction q(t)
[d
E Pyrénées Atlantiques 13 Aodt 1967  VIII-IX (1 tué, 14 blessés) pour 1'amortissement X . ‘
F Tableau 2 d'apras |4| Les spectres de vitesse et d'accélération s'obtiennent de la méme i
2 B e e e e o T T T T T T D T P fa(;On - ‘
e : . . E Distance de 1a; Accélération .
& : Des133at1on Py, ¢ mesure de 1' : horizontale V1tgss$ Site
N : 589 sme : 7St accélér®t de :  maximale maximaie
H@ : : : la vitesse
: : 3 KM (q) (cm/s)
u '? -------------------------------------------
. :Impérial Valley: : - : -
I : Californie : 7,0 : 12 : 0,359 : 36,9 : sol
p § 18.05.1940 : ! - : :
: Parkfield :
Californie : 6,1 6,6 0,509 78,1 sol :
28.06.1966 : 16,1 0,411 22,5 . rocher
17,3 0,072 8,0 . sol :
; 63,6 0,018 150 . rocher
: San Fernando : : : : :
Californie : 6,6 : 19,6 : 0,200 : 8,6 ! rocher :
09.02.1971 : : 24,2 $ 0,335 ¥ 27,8 . rocher :
: : 23,4 : 0,152 : 18,0 : sol
60,7 0,067 3,8 "~ sol
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Figute A.5 - Spectre d'accdlération Figure A.6 - Spectres moyens d'un séisme
Sstandard de magnTlude 6,5 @ & km du foyer pour

divernses conditions de site (d'apnés Seed
et al., 1976).
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Aléa sismique ou Intensité Caractéristique envisagent seulement le phénoméne
naturel indépendamment de ses effets potentiels. I1sne sont modifiés que par
des changements de site.

Appliquée a une construction ou une ville et pour un mouvement parti-
culier du sol, elle exprime la perte relative que causerait ce mouvement en
valeur ou en vies humaines. Elle dépend de la résistance dynamique des struc-
tures exposées et de leurs interactions. La réductionde la vulnérabilité appelle
des dispositions techniques qui peuvent essentiellement &tre prescrites par
voie administrative.

C'est Te pourcentage probable, pendant un certain laps de temps, des
pertes en biens et activités productives ou en vies humaines. I1 résulte de la
superposition de la vulnérabilité et de 1'Aléa Sismique.

I1 résulte d'un calcul analogue mais on tient compte en plus de la
valeur de chaque bien ou du nombre abolu des victimes. Du point de vue mathéma-
tique , c'est une espérance mathématique. Une détermination assez siire de ce
risque ouvrirait la voie aux Assurances contre les Tremblements de Terre.

Il résulte d'une décision collective ou politique tenant compte a la
fois des possibilités économiques et des occupations éthiques, voire méme de
considérations psychologiques (sensibilité aux accidents des centrales nucléaires
plus qu'd ceux des usines chimiques, par exemple).
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2. Les mouvements sismiques de référence

Pour assurer une certaine résistance sismique a un ouvrage, on définit
un mouvement sismique de référence du sol et on spécifie :

- les méthodes de calcul & employer pour décrire les comportements de
1'ouvrage soumis a ce mouvement,
- les limites admissibles des contraintes ou des déformations.

Les codes parasismiques nationaux applicables aux constructions usuelles
prennent en compte des mouvements forfaitaires définis selon les zones géographi-
ques. Les problémes de décision concernent donc les mouvements forfaitaires
jusqu'ici définis par consensus d'experts.

Ces mouvements sont définis au moyen de paramétres de forme (concernant
T'orientation des ondes sismiques dans le sol, la durée du mouvement, son contenu
fréquentiel, etc.) et d'un paramétre de niveau. Si 1'ondispose de tous les para-
métres de forme, le paramétre de niveau est simplement multiplicatif des ampli-
tudes : on peut se contenter par exemple de 1'accélération maximale. Lorsqu'on
ne les connait pas, on peut rechercher un paramétre physique qui soit relative-
ment représentatif des effets sur les ouvrages (par exemple, une certaine inté-
grale plutdt que 1'accélération maximale) mais le consensus sur le paramétre
physique représentatif n'étant pas atteint, on reste largement tributaire de la
notion d'intensité macrosismique.

3. L'approche déterministe des mouvements de référence

Dans cette approche, le mouvement de sireté est déduit des données
sismologiques avec le souci d'indiquer une borne raisonnable aux mouvements
potentiels futurs. Les données & recueillir (historiques, tectoniques, géolo-
giques, géophysiques, morphologiques) doivent servir & définir des entités
tectoniques relativement homogénes (provinces ou lignes de failles) a chacune
desquelles on attache un séisme potentiel susceptible de s'y produire. Considé-
rant un'site donné, le mouvement de référence déterminé par la méthode est le
plus fort de ceux obtenus en faisant apparaitre le séisme potentiel de chaque

entité au point le plus proche du site.
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4. L'approche probabiliste

On utilisera les mémes informations que dans 1'approche déterministe
mais dans un nouveau cadre :

- les données permettront 1'&laboration de modéles quantitatifs pour
les contours des zones-sources de séismes,
. les caractéristiques des séismes de divers niveaux et leur probabilité
d'occurence, pour chague zone-source,
. les Tois d'atténuation du mouvement a partirde Ta source d'un sé&isme ;

- tous lesjugements et interprétations de données, utilisés pour constituer
ces modéles seront explicites ou référencés,

- les modéles comportent généralement des tracés représentatifs ou des
équationé affectés d'incertitudes, ces incertitudes étant motivées explicitement,

- Ta combinaison des modéles permettra le transport des incertitudes jusqu'au
résultat final,

- les lois mathématiques incorporées aux modéles pourront notamment étre
inspirées de lois statistiques valables pour des régions étendues ou notablement
sismiques, utilisées comme information a priori et ajustées sur 1'information
limitée disponible pour une région particuliére. Les incertitudes correspondantes
doivent étre évaluées en gardant un point de vue physique et non seulement
statistique.

Pour 1'@tude d'une région, 1'ensemble des sé&ismes historiques a été
pris en compte au stade de la détermination des zones-sources de maniére analogue
a ce qui est fait dans 1'approche déterministe. Cet ensemble sera maintenant
exploité de facon différente, en déduisant des probabilités d'occurence & partir
des fréquences d'apparition constatées, sous réserve de certaines corrections.
L'approche déterministe se contentait de considérer le plus fort séisme histori-

que dans chaque zone.

La description des occurences sera constituée par une courbe de proba-

bilité annuelle de dépassement de la Magnitude ou de 1'Intensité dans la zone.
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Avec un paramétre unique d'intensité pour qualifier les effets d'un
séisme, 1'aléa sismique sur un site sera exprimé par une courbe de probabilité
de dépassement en fonction du niveau d'intensité, courbe obtenue par sommation
des probabilités é&lémentaires 1iées aux €léments des zones-sources, affectées
des atténuations correspondant a Teurs distances.

Les batiments anciens qui constituent une grande partie de 1'habitat
peuvent étre sensibles aux mouvements sismiques. I1 importe donc de connaitre
leur comportement au moins de maniére statistique lors de mouvements sismiques
de diverses intensités. Quant aux batiments modernes, ils sont souvent plus
résistants mais les erreurs de conception et de réalisation peuvent &tre nom-
breuses.

La difficulté majeure réside dans la définition de 1'intensité. IT
faut en effet essayer de relier les risques pour les batiments aux mouvements
du sol et non a une échelle macrosismique puisque celle-ci est basée justement
sur 1'observation des dégdts. En attendant de pouvoir disposer d'un grand
nombre d'enregistrements directs des mouvements du sol, il faudra se contenter
d'informations sur d'éventuels écarts entre la vulnérabilité de tel ou tel type
de batiments et celle de ceux utilisés comme témoins dans les échelles macro-
sismiques.

Quant 3 T'évaluation du risque sismique d'une ville entiére, elle ne
peut se faire qu'en tenant compte de la vulnérabilité des réseaux de services
(eau, électricité, égolts, chauffage urbain, télécommunications, etc.) dont
dépend la vie d'une cité. Cependant la complexité de ces réseaux et les consé-
quences secondaires de leurs ruptures rendent les études difficiles.
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Pour les ouvrages de dimensions ou d'importance modérées, on ne cherche
pas a apprécier les conséguences des forts sé@ismes et on se contente d'appliquer
Tes codes de construction, qui apportent une probabilité suffisante de bon
comportement.

Par contre, pour décrire Te comportement d'un ouvrage donné, il faut
connaitre les paramétres physiques du mouvement. La corrélation des paramétres
physiques avec 1'intensité reste un probléme de base, non résolu pour 1'instant.

En ce qui concerne les ouvrages de grande ampleur, 1'évaluation a priori
des conséquences des séismes pouvant dépasser les conditions de dimensionnement
ne semble avoir été entreprise que pour les installations nucléaires, sous une
forme encore préliminaire en raison du caractére particulier. des dommages.

Pour T'apparition d'un accident grave sur une centrale nucléaire induit
par un séisme et conduisant a une dispersion radiocactive grave, on s'est accordé
une probabilité d'environ 107° par an. L'estimation des mouvements sismiques de
probabilité 10°4 il10° par an pose bien entendu des problémes fondamentaux ;
les fréquences d'occurence des séismes recueillies sur quelques siécles d'obser-
vations ne suffisent plus ; 1'expert doit s'inspirer de statistiques couvrant
le monde entier et d'indices tectoniques trés généraux. L'incertitude &tant trés
grande, i1 semble désirable que des régles forfaitaires d'extrapolation a partir
des probabilités réellement accessibles soient admises dans de telles applications.

Cette approche utilise la totalité des données disponibles, soit sous
forme directement quantitative, soit sous forme de jugements dont les conséquences
doivent rester isolables.

Elle permet d'arriver a des cartes d'aléa sismique, indiquant les
niveaux d'intensité en fonction de probabilités annuelles de dépassement.
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L'aléa sismique parait pouvoir &tre obtenu de maniére objective
jusqu'd des probabilités annuelles de dépassement aussi basses que 10" bien
que la période d'observation de 1'activité sismique ne soit que de quelques
siécles.

L'analyse probabiliste concerne non seulement 1'aléa sismique, mais
aussi les analyses des comportements conditionnels des ouvrages, pour application
aux problémes de décision. Ce genre d'analyse est encore rare mais permet d'arri-
ver a des optimisations profitables & la collectivité. En ce qui concerne les
critéres de décision, c'est a la collectivité de les formuler.
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ITI. LA PREVISION DES SEISMES

Méme si la prévention reste le plus sdr moyen de Timiter les consé-
quences d'un grand séisme, 1'objectif ultime du sismologue doit rester la pré-
vision des plus grands avec une fiabilité acceptable, c'est-d-dire en un lieu
et @ une date précis.

1. L'approche probabiliste

Puisque la tectonique des plaques permet de comprendre la distribution
des zones sismiques dans Te monde, on peut alors considérer la prévision statis-
tique ou probabiliste (dans le sens de la prévision météorologique) comme un
premier type de prévision. I1 s'agit dans les zones dangereuses, & partir de
nombreuses observations faites sur de longues périodes de calculer la probabilité
pour qu'un s@isme de magnitude donnée puisse se produire dans un intervalle de
temps spécifié. Cette approche n'est malheureusement pas trés fiable en domaine
méditerranéen car 1'activité sismique y est trop irréguliére et la sismicité
historique pas toujours bien connue.

2. L'approche déterministe

ETle est basée sur 1'observation des signes précurseurs. De nombreuses
observations sont venues confirmer 1'existence d'une grande variété de phénoménes
anormaux qui précédent les tremblements de terre ; parmi les paramétres physiques
surveillés actuellement, on peut citer :

- Tes déformations du sol en surface au voisinage des failles actives,

- les variations de distances sur des lignes de quelques kilométres

par des techniques utilisant le laser,
- les variations du champ des contraintes et des déformations,
- les variations locales de Ta gravité qui apparemment ne reflétent pas

seulement 1'élévation du sol,
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- les variations locales du champ magnétique,

- les variations de la résistivité du sol,

- les variations du contenu en Radon des eaux de sources et des sols,

- les variations du niveau d'eau des puits, du débit des sources,
de la température, de Ta teneur en &léments dissous,

- les variations des vitesses de propagation des ondes sismiques dans
le temps et dans 1'espace,

- les variations des mécanismes d la source avec réorientation des
contraintes principales.

Ces nombreuses observations exigent un investissement scientifique et
technique important. Une dizaine de sé&ismes ont pu é&tre ainsi prévus, en général
de magnitude moyenne 5 a 6 voire comme en Chine 6,8 & 7,2 . La prévision la
plus réussie fut celle du séisme chinois du Liaoning du 4 Février 1975. Mais
1'année suivante, malgré deux ans de surveillance, Te séisme catastrophique de
Tangshan faisant plusieurs centaines de milliers de morts.

3. La sismogénése en France

La prévision des sé&ismes passe d'abord par la compréhension profonde
du phénoméne sismique; c'est le seul moyen d'arriver & une prévision sismique
qui ne soit pas purement phénoménologique. Des zones pilotes ont &té choisies
dans les Pyrénées, les Alpes et le fossé Rhénan pour étudier les structures
locales, la sismicité, 1'état de contrainte in situ, etc. On a également déve-
loppé en France les études de mécanique des roches en laboratoire, de mesures
des émanations de Radon, des mesures de contraintes.

Le site d'Arette dans les Pyrénées occidentales en est un exemple trés
important. Des é&tudes de répliques y ont &té menées aprés le séisme de
Février 1980 (magnitude 5,2).
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IV. LES BASES DU CALCUL PARASISMIQUE

1. La schématisation des mouvements sismiques

L'étude de la sismologie historique, de la géologie et de la tectonique
d'une région permet d'attribuer aux mouvements de sol susceptibles de s'y pro-
duire un niveau exprimé en termes d'intensité macrosismique. |7,8|

IT faut alors quantifier lTes données sismiques du site ; cela se fait
principalement sous 2 formes :

- les spectres de réponse d'oscillateurs (SRO) :

Si T'on désigne par X, (f,\) le déplacement maximal de la masse ponc-
tuelle d'un oscillateur harmonique de fréquence fondamentale f et de taux d'amor-
tissement n lorsque cette masse est soumise a 1'accélération d'un séisme, le
SRO est défini par

S(FA) = 2m f X (f,))

et est généralement représenté par des courbes fonction de la fréquence. On peut
en moyenne relier le niveau du SRO & 1'intensité macrosismique : on aboutit i
une quantification des données sismiques sous forme d'un SRO directement utili-
sable pour 1'analyse des constructions.

- les fonctions temporelles
Un certain nombre de mesures d'accélération du sol sont actuellement
disponibles : ces accélérogrammes peuvent &tre utilisés pour 1'analyse des struc-
tures.
Une méthode plus artificielle consiste d générer des accélérogrammes
synthétiques définis de telle sorte que leur SRO soit trés voisin du SRO de
référence du site.
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2. L'interaction sol-fondation

On ne peut pas en général se contenter d'imposer le mouvement en
champ Tibre & la fondation d'une construction, car celle-ci et le sol environ-
nant constituent un systéme dynamique & étudier dans son ensemble. [6,7|

IT existe différentes méthodes de modélisation du comportement dynami-
que du sol au voisinage de la fondation basées soit sur des solutions analytiques
ou semi-analytiques des équations de la dynamique dans un milieu &lastique semi-
infini homogéne ou stratifié en couches horizontales, soit sur des solutions
numériques utilisant des modéles de domaines 1imités du sol. La précision de
ces méthodes est suffisante lorsque les propriétés mécaniques sont connues et
constantes au cours du séisme. En pratique, cette connaissance de 1'état du sol
est généralement assez rudimentaire et le comportement de la plupart des sols
varie au cours du séisme. Par ailleurs, d'autres phénoménes encore mal connus
comme des glissements ou des décollements, peuvent se produire & 1'interface
entre le sol et la fondation.

L'ensemble de ces incertitudes fait que le calcul des effets 1iés &
1'interaction du sol et de Ta fondation reste assez approximatif.

3. La tenue des structures

L'appréciation de la tenue des constructions s'effectue généralement
en suivant Tes étapes suivantes :

Pour réaliser un calcul dynamique en élasticité linéaire, i1 faut
modéliser les propriétés d'inertie, de raideur et tenir compte de la dissipation
d'énergie de la construction. Quelle que soit sa complexité, une modélisation
implique des hypothéses, en particulier au niveau des conditions aux limites
du modéle, des Tiaisons entre les différents &léments structuraux et des modes

de déformations retenus. La comparaison des fréquences propres de vibration
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2 fréquentes. En pratique, toute mod&lisation d'un type de construction devrait

faire 1'objet d'une validation expérimentale sur construction réelle ou maquette. . ) o
1. Les centrales et les installations nucléaires |

Pour effectuer des calculs pour des niveaux de séismes importants, il

faut disposer de modéles de comportement non linéaire des matériaux ou des éléments Les risques sismiques sont pris en compte dans la conception des cen- |
de structure. De tels modéles, simplifiés nais suffisamment réalistes, existent f trales nucléaires méme dans les zones faiblement sismiques. La durée de vie !
pour des poteaux en bé&ton armé et des charpentes métalliques ; i1 n'y en a pas, | normale d'une centrale est de 40 ans. On considére deux niveaux de sollicitation
par contre, pour les murs dans Teur plan (dégradation en cisaillement). sismique, un premier niveau dit séisme normal admissible qui comporte des solli- |
citations qui doivent &tre supportables & plusieurs reprises, sans autre dommage
b) calcul des mouvements et des efforts sous 1 effet du_séisme | qu'un accroissement contrdlé de la fatigue, et un second niveau dit séisme

majoré de sécurité qui fait partie des sollicitations vis-d-vis desquelles on

éthode dynamique usuelle consiste & dé&composer la réponse en une N . . ] )
La met ¥ q P P ne cherche plus qu'a assurer la protection de 1'environnement, 1'installation

forme linéaire des réponses dues a chaque mode propre de vibration. Le résultat

) ) | pouvant par ailleurs se trouver définitivement hors d'usage.
s'obtient par la méthode des spectres de réponse ou par une résolution en fonction ‘

du temps Les installations nucléaires étant trés sophistiquées, i1 est difficile
' _ ] d'établir Tes principes généraux de conception parasismique, on peut toutefois
Lorsque 1'on veut prendre en compte des effets non linéaires, cette ; o 52 ;
) identifier les éléments suivants :
décomposition modale n'est plus valable et i1 faut réaliser un calcul dynamique o5 4 ; . . i B . . _—
- utilisation d'appuis spéciaux pour désolidariser les supports d'équi-
direct. Compte tenu de leur codt, le recours & de tels calculs est assez rare. . L . .
pements et les radiers de bdtiments des mouvements sismiques horizontaux,

Inversement, pour effectuer des analyses trés simples, il existe des - dimensionnement des équipements et de Teurs supports pour des fré-
procédures pour estimer une valeur d'accélération statique qui fournit des majo- quences propres supérieures a 30 Hz, afin de les &loigner de celles qui sont ‘
rants des efforts obtenus par des calculs plus précis. susceptibles d'une forte amplification dynamique, '

- recherche d'attaches suffisamment sounles pour accommoder les dila-

c) vérification de la_tenue tations thermiques mais suffisamment rigides pour supporter les sollicitations

dynamiques. |

On ajoute Tes efforts sismiques maximaux aux efforts permanents dus au . . . o
Pour vérifier la tenue aux séismes des centrales nucléaires, on utilise

principalement des calculs basés sur les méthodes matricielles de calculs des
structures sur ordinateurs.

poids et aux conditions de fonctionnement et la somme est comparée aux efforts
que la structure peut supporter sans dommage inacceptable.

Dans certains cas, le calcul ne suffit pas & prouver de fagon certaine

la tenue de la construction & étudier, i1 faut alors combler ces lacunes en effec-

tuant des essais : tests sur table vibrante ou in situ par explosions et chocs. . P
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2. La conception antisismique des barrages

On distingue les barrages en béton (type volte et type poids) des

ouvrages en terre compactée.

Leur &tude est & rapprocher de 1'étude du comportement des structures
en béton avec un probléme d'interaction fluide-structure. La pratique courante
dans les zones & faible risque sismique est de justifier Ta bonne tenue de
1'ouvrage par une méthode quasi-statique [2| . En France, le coefficient sis-
mique a une valeur comprise entre 0,1 et 0,2. On ajoute aux forces d‘ﬁne?tie
les pressions dynamiques engendrées sur le parement par 1'eau du réservoir.

Dans certains cas, on effectue un vrai calcul dynamique avec prise

en compte de 1'interaction fluide-structure.

La validation est apportée au niveau du comportement global par la
trés bonne tenue des ouvrages lors de séismes réels.

Leur étude est un probiéme de dynamique des sols od 1'on néglige

1'interaction fluide-structure.

Les méthodes courantes utilisent des approches pseudo-statiques.
Cette approche simpliste pour justifier de Ta sécurité méconnait le déve1oppeT
ment possible de surpressions interstitielles élevées engendrées par les solli-
citations alternées. Pour les sols dont la résistance au cisaillement n'est que
peu affectée par le séisme, le probléme réside dans la détermination du coeffi-

cient sismique.

Actuellement pour les barrages en matériaux pulvérulents satures, on
e i i i iti icitation.
examine 1'évolution des pressions interstitielles au cours de la sollic
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L'étude de la stabilité du barrage se fait aprés arrét de la sollicitation,
par une méthode classique. L'examen de la stabilité est 1imité & la condition

"aprés séisme" car les ruptures réelles se sont toujours produites dans ces
conditions.

Pour Tes digues en matériaux argileux, dont le comportement aux
séismes est satisfaisant, on essaie actuellement de calculer Jes déformations
permanentes par des calculs dynamiques temporels (Newmark...).

Parmi Tes dispositions constructives on peut noter

- le zonage de la digue : prévoir de larges zones de transition en
sable et graviers & granulométrie continue permettant le colmatage de fissures
dans le noyau. Eviter les matériaux &rodables ou liquéfiables (sables fins),

- 1'aménagement de la créte : augmenter la hauteur par rapport au
niveau de retenue normale pour éviter que T'ouvrage ne soit submergé,

- le choix des matériaux du noyau : non fissurable, avec une forte
résistance 3 1'érosion.

3. Les ouvrages de souténement

La pratique courante est 13 aussi basée sur une méthode pseudostatique
qui est une extension de Ta théorie de Coulomb. Elle n'est théoriquement pas
valable pour Tes ouvrages enterrés pour Tesquels on a recours & des calculs
d'interaction sol-structure en &léments finis.

Actuellement, on essaie de voir si 1'influence des ondes de Rayleigh ne
serait pas en définitive plus pénalisante.

La méthode d'évaluation des poussées dynamiques a &té justifiee pour
les sols pulvérulents par des essais sur table vibrante au Japon. Pour les sols
cohérents, i1 n'existe aucune vérification. L'expérimentation a montré que la
méthode de Mononobe-Okabe conduit i des résultats & peu prés corrects pour la

poussée mais totalement erronnés en ce qui concerne la position du point
d'application.




i1 est recommandé de localiser le point d'ancrage 3 1'extérieur du bloc de sol
limité par le plan passant par le pied du mur et incliné & & sur 1'horizontale.
Par ailleurs, pour pouvoir mobiliser pleinement la capacité de résistance de
1'ancrage, i1 faut que le coin de rupture en butée n'ait pas d'intersection avec
le coin de rupture du mur.

- le dimensionnement du tirant d'ancrage avec un coefficient de
sécurité important.

- le choix de la nature des matériaux du remblai : si Te remblai
derriére le mur doit &tre saturé, il faut éviter les sables fins uniformes
peu compacts susceptibles de se liquéfier.

4. Ouvrages d'art (ponts)

En France, il n'existe pas encore de régles pour calculer les 0.A.
Dans les zones sismiques ol le probléme s'est posé, les régles PS 69 |8| ont
été utilisées pour définir les efforts auxquels serait soumis 1'ouvrage ; le
calcul a été conduit ensuite en statique.

Les dispositions constructives concernent :
- le raidissement des piles
- des butées pour éviter la chute des poutres.

On a mené des calculs plus élaborés, du type de ceux utilisés pour Tes
centrales nucléaires, sur certains ouvrages mais il y a des difficultés Tiées
a la longueur et aux comportements différents des sols sous les divers appuis.

5. Mines et Tunnels

En France, 1'étude et T'exploitation des mines et tunnels ne fait pas
1'objet de considérations de résistance aux séismes.
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4 Parmi les dispositions constructives, notons : Un risque sérieux concerne les mines & ciel ouvert od la définition
- la disposition de 1'ancrage pour des murs ou rideaux d tirants :

de la pente moyenne des gradins a une grave importance économique. Elle est
déterminée de maniére a éviter un éboulement en masse, mais cela au plus juste.

D'autre part, i1 y a le risque de voir des fuites d'eau se produire
Tors des séismes dans les galeries de déviation hydraulique en charge et menacer
la stabilité des pentes voisines.

A 1'étranger (Californie, Japon, Alaska) i1 est confirmé par 1'obser-
vation gue Tes structures souterraines sont moins endommagées par les séismes
que les structures au sol. On signale peu de dégdts pour une intensité allant
jusqu'a VIII MSK et des dégdts mineurs jusqu'd IX MSK. Les dégdts consistent
en d'importantes fractures, des éboulements Tocalisés et dans les cas extrémes

des mouvements de faille, des glissements de terrain, des phénoménes de perfo-
ration.

Parmi les dispositions constructives, on note :

- une implantation évitant les zones dangereuses, en particulier pour
les accés,

- une construction soignée, suppression des vides entre revétement et
terrain,

- |'augmentation de la résistance du revétement en terrain de mauvaise
qualitée,

- la consolidation du terrain avoisinant,

- la mise en place de joints déformables,

- une surveillance périodique.

6. Les constructions civiles et industrielles

On applique généralement les régles PS 69 |8]. I1 faut prendre en

considération le risque sismique dés le début de la concention avec les recom-
mandations suivantes :
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- bien respecter les régles normales de construction ;

- faire une conception simple, basée sur des ensembles a distribution
de masses et de raideurs réguliéres, rendus indépendants par des joints ;

- Btudier soigneusement les fondations enparticulier sur sol meuble,
les contreventements et les raccordements des réseaux de canalisations intérieurs

et extérieurs.

Les régles de construction précisent essentiellement les dispositions

constructives a adopter.

Les régles de calcul permettent la vérification de la résistance de
la construction au niveau sismique envisagé sur le site. La méthode utilisée
consiste 3 substituer aux effets dynamiques réels des systémes de forces sta-
tiques équivalentes

- un systéme de forces horizontales,

- un systéme de forces verticales,

- un systéme de couples de torsion d'ensemble.

La nature du sol et la qualité de la fondation sont caractérisées par

un coefficient.

Dans 1'ensemble, ces régles constituent une base solide et pratique
pour la protection parasismique courante. L'expérience de Teur application dans
des régions ayant subi des séismes récemment (E1 Asnam) a &té trés positive.
Une révision est actuellement en-cours pour tenir compte au mieux de cette

confrontation.

11 serait souhaitable d'insister plus sur la conception des ouvrages
en zone sismique, ce qui permettrait d'éviter :

- des solutions onéreuses pour assurer la résistance d'une structure
mal adaptée a 1'action sismique,

- des modifications sensibles de dispositions générales pouvant mettre

en cause la bonne utilisation des locaux,
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- la remise en cause de la totalité du projet au moment de 1'étude
de 1'offre par 1'entreprise et son bureau d'études.

En ce qui concerne le calcul, aprés définition des efforts sismiques,
il serait intéressant d'aller au-dela de la phase &lastique et de se nréoccuper
des grandes déformations apparaissant au-deld. Toute la difficulté est d'amé-
liorer la prise en compte de certains phé&noménes sans compliguer exagérément
les régles.

7. Conclusion

I1 existe une grande différence entre la facon dont les problémes
sismiques sont abordés dans 1'industrie nucléaire et dans les autres secteurs,
a 1'exception des barrages hydrauliques. On peut souhaiter un transfert de
technique pour les installations chimiques ou les immeubles & usage collectif
dont la tenue est capitale lors des séismes.

[T faut aussi se rappeler que Tes méthodes utilisées dans le secteur
nucléaire ne sont pas exemptes de critiques : les modéles de représentation
du sol, notamment, sont parfois bien éloignés de la réalité physique.

Quant aux constructions courantes, la qualité de leur protection parasismique
réside surtout dans le respect des régles de conception et de construction
confirmées par 1'analyse des dégdts observés lors de séismes.
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B. LA FRANCE ET LE RISQUE SISMIQUE

Le risque sismique en France est modéré, cependant certaines régions
ne sont pas a 1'abri d'une secousse de forte intensité. Quels risques courons-
nous ? Comment sont protégés les ouvrages ? Quelles sont les régles parasis-
miques appliquées dans notre pays ? Voici quelques unes des questions aux-
quelles ce chapitre tentera de donner des é&léments de réponse.

I. LA SISMICITE EN FRANCE

Le niveau de sismicité actuel est considéré comme moyen : 147 sé&ismes

(M>3,5) ressentis ou enregistrés entre 1951 et 1960, 193 entre 1961 et 1970 |2].

Cependant, la France a connu quelques séismes majeurs dans un passé récent qui
ont causé des morts et provoqué des dégdts matériels importants.

Les grands traits de Tla sismicité de la France métropolitaine sont
les suivants (fig. B.1).

1. La région Sud-Est - Alpes, Provence

Les épicentres se répartissent en plusieurs groupes a partir de consi-
dérations géologiques. Les régions les plus actives sont : | 1.2

- dans la partie Nord des Alpes Francaises, une zone orientée NE-SW
sur la bordure nord des massifs cristallins externes s'étendant depuis le massif
du Mont Blanc jusqu'au Vercors et au Diois,

- la partie Sud du Briangonnais et 1'arriére pays nigois,

- les basses vallées du Rhdne et de la Durance

- la haute vallée de 1'Ubaye.

Entre ces zones, les massifs cristallins centraux (Pelvoux, Belledonne)
sont pratiquement asismiques.
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2. La région Sud Ouest-Pyrénées

Dans la partie nord-pyrénéenne, les foyers se situent en général au
voisinage immédiat ou un peu plus au nord de la zone de contact entre la zone
axiale des Pyrénées, terrains primaires, et les terrains secondaires, jurassiques
et crétacés, plissés de 1'avant pays pyrénéen. C'est dans cette région que s'est
produit le séisme destructeur d'Arette du 13 Aolt 1967 et celui d'Arudy, Te
29 Février 1980.

3. Les autres régions

- Les bordures du socle hercynien : la Bretagne, la Vendée, le seuil
du Poitou, 1'ouest du Massif Central et le Sud-Ouest des Vosges ont &té le siége
de nombreuses secousses.

- Les fossés d'effondrement : le fossé Rhénan, les limagnes d'Allier
et de Loire manifestent une activité non négligeable.

- Pour les grands bassins sédimentaires, la sismicité est trés faible

(Bassin de Paris) ou nulle (Bassin d'Aquitaine).

1021~ 1969

U
A

g
v

Figure B.1
Carte des Intensités maximales observées d'aprés |2].
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II. LES REGLES PARASISMIQUES EN FRANCE

Leur application est obligatoire dans Tes cantons figurant sur la
carte ci-aprés (fig. B.2).

1. Les régles PS 69 |2

La protection conférée aux constructions par leur application est une
protection de caractére probabiliste et statistique. Les actions sismiques y sont
considérées comme accidentelles, c'est-da-dire comme ayant une faible probabilité
de se manifester avec une intensité significative. Elles sont introduites dans
les calculs par une valeur nominale, donc forfaitairement imposée, et non par
une valeur caractéristique rattachée a une certaine probabilité de dépassement
ou de non dépassement. A titre indicatif la valeur nominale définie en zone de
Moyenne Sismicité correspond 3 la limite supérieure du degré d'intensité VIII.

2. Les Timites de Ta réglementation

Les régles PS 69 ont été rendues obligatoires :

- par voie de décrets : aux immeubles dits de grande hauteur (IGH) et
aux établissements recevant du public (ERP),

- par voie d'arrété : aux immeubles collectifs d'habitation,

- par voie de circulaire : aux constructions faisant 1'objet d'un

marché public de travaux de 1'@tat (&coles, hépitaux, batiments administratifs, etc).

Pour ces ouvrages, les niveaux de sécurité sont modulés en fonction
de Ta sismicité de la zone dans laquelle ils sont situés et en fonction du type
d'occupation et de 1'importance qu'ils présentent pour les besoins de la pro-
tection civile ou le maintien des services essentiels.

Ne sont pas concernés par la réglementation actuelle :
- les habitations de toute nature en zone de faible sismicité et les
habitations de moins de 3 niveaux en zone de moyenne sismicité,
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Cette cante permet de se rendre compte en premidre {ndica-
tion A4 £'on se thouve dans une zone o L'application des
Regles PS 69 est obligatoire.

En cas de doute, se reporter au tableau par cantons figurant
dans Les negles.
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- les constructions agricoles, les constructions da usage industriel,
les constructions & usage commercial non classées comme ERP.

Le fait que les constructions industrielles ne soient pas englobées
dans le dispositif représente une lacune grave (sécurité des travailleurs, sau-
vegarde de 1'outil de travail).

Les installations nucléaires font 1'objet d'une réglementation spéciale
dont Te modéle devrait &tre adopté pour Tes autres grands ouvrages, grands barra-
ges, usines chimiques, digues.

Notons encore que les divers réseaux de distribution (eau, gaz, élec-
tricité) restent en dehors de toute réglementation alors que leur maintien en
service est hautement désirable et leur ruine source elle-méme de catastrophe.

3. La méthode de calcul

Les méthodes codifiées dérivent de la théorie de la réponse &lastique
des oscillateurs multiples et de 1a considération des spectres de réponse, avec
plusieurs paliers de simplification en fonction de 1a plus ou moins grande com-
plexité des structures.

L'action sismique est introduite sous la forme de 3 spectres de calcul
correspondant a 3 degrés d'amortissement différents. Ces spectres tiennent comp-
te des possibilités d'excursion en phase post-élastique et de 1'intervention
des modes supérieurs de vibration. Un guatriéme spectre est défini pour Tes
besoins de 1'analyse modale.

L'adaptation aux conditions géotechniques locales et 1'interaction
sol-structure constituent un point faible puisqu'elles ne sont représentées
que par un seul coefficient.

Les régles prennent en compte les efforts horizontaux dans les 2
directions dominantes du batiment mais aussi, et c'est 1a Teur originalité,

les efforts verticaux et les oscillations de torsion d'axe vertical.
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- B 4, Les principes du calcul statique équivalent |
Les valeurs sont données sur les courbes suivantes

Ce mode de calcul substitue aux effets dynamiques réels les sollici- |

‘ tations statiques résultant de la considération de systémes de forces fictifs [ o
' : - ; : o !
. dont les effets sont censés é&tre équivalents & ceux de 1'action sismique. P E}

Les systémes équivalents sont constitués par : 0,10 _ﬂthi |
. - o . ] Sur.sols courant
! - un systéme de forces élémentaires horizontales S, 0,099 ggs e
0,08

2 .
ke Ouvroges catégorie A
| |
g

T I ‘
\ Amortissement normal ‘
0,07 |

J

~N !
Sur important [
0,06 2 ¢ \

- un systéme de forces &lémentaires verticales SV,

0,447 )

- un systéme de couples de torsion d'ensemble d'axe vertical ST.

~ formation de ~_]

sols meu bles \

0,05

(=]
w
o

0 0,5 10 1,5 2

J 2 P

o

2,197

-
wn

L'intensité de la force horizontale agissant sur un &1ément donné
dans la direction O, est égale a o W. W étant Te poids des charges permanentes

et surcharges propres d 1'@lément soumis a 1'action sismique.

La définition de o, est donnée par oy = aByd ol a, B, y et § sont

%
des coefficients sans dimension, dénommés respectivement :

coefficient d'intensité, By %
coefficient de réponse, .. 013 |
coefficient de distribution, ] \”SLF5°L5°;UFOW“
coefficient de fondation. Uiz

0,11

b

011

=

Ouvrages catéagorie B 8 S
; : 0,200,200
Amortissement moyen

- o ; si iy est 1'intensité nominale alors a = 2(1N_8)

0,461 |~

0,506

— Sur sol
en d'autres termes, on admet que les sollicitations doublent toutes les - 0,0 u'soscgmfms ‘

0,175
fois que 1'on progresse d'une unité dans 1'échelle des intensiteés. ‘ 0,09 ‘\\\ 58 Ouvrages catégorie G
\— N ’ ——
| \ Amaortissement faible
Sur importante \

0,07 |-formation de Boa 010

dans la direction étudié ~] )
a rectio tu e, P sols meubles \{ﬂis_ Siur importante
&)

farmation de
sols meubles

- B ; caractérise 1'importance de la réponse de la structure, et dépend
- de la période T du mode fondamental de vibration de la construction

0,08

——

- du degré d'amortissement de 1'ouvrage (normal,moyen, faible),

2236

l

- accessoirement, de la nature du sol de fondation. 005 . 0,08 |
0 0,5 1,0 1,5 20 Ts 0 0,5 1,0 158 2,0 Ts

"n‘

Figure B.3




’"l 48 49

‘ . Tableau 3 d'aprés |2|
4 |
H% _ Y ne dépend que de 'la Structure et Caractér—-"se a ]‘1ntér1'eur de cette T.'::::=:===:::=..—.==::-T'=====:==:=============================:‘.:==:====:====:::=:=T l
derniére le comportement de la masse & laquelle i1 se rapporte. : . S 0 L : }
I Soit M(z) la masse concentrée a la cdte z ¢ Fondation : : teryains de “terrains - Limons et
i m(z) la masse répartie/unité de Tongueur ; : rocher ; CO;E;:ﬁﬁgce ; meubles i Vasg?e%%rgesz
Alz) 1'elengacion gour e mede-foudamental S, : & A B P c_ by D
z} . Semelles : :
: superficielles 1 1,15 : 1,25 |
Bl ALY f Semelles sur : ;
; " puits : 0,3 . L ' 1,15 : :
b Lam 3 Radier f 5 1 f 1,10 f 1,20 \
b Al2) . Pieux en pointe . : .
T . d travers les sols | : 1,10 : 1,15 : 1,30
h B, C, D : : : :
I pieux
A : flottants 1,10 1,50
Figure B.4 T T
. . < i1z o < : ‘ Systemes _de_forces verticales
Le coefficient y(h) anplicable & tout &lément situé & la cdte h (fig.B.4| e e PR
s'exprime par ; Le coefficient oy est pris égal a = Oy 0l oy est le max des Oy - |
T M(z) A(z) + j[lﬂ(Z) A(z) dz Si a<lalors oy = oy
v(h) = A(h) y

5. La justification des régles PS 69 |1|

T M(z) A%(z) + /[ m(z) A%(z) dz

L'expérience de séismes récents au cours desquels ont &té mises a

& 3 & réparties. _ . L aa . - , i
et j/ sont &tendues a toutes les masses concentrées et répar 1'épreuve des constructions réalisées suivant ces régles ou d'autres d'inspira-

' | tion voisine, fait apparaitre des résultats convenables dans la plupart des cas.
- §est un facteur correcteur essayant de tenir compte de 1'incidence des

; Une révisi ui est d'aill urs s'i it pour tenir
conditions de fondation sur le comportement de 1'ouvrage. ) _ on q a eurs N 2o MPGSTS: 1 compte
| des récentes acquisitions du génie sismique et pour harmoniser nos textes avec

ceux des autres pays.

Les informations recueillies ces derniéres années apnellent de leur

cdté un rajustement de la carte des zones sismiques.
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6. Les nouvelles régles

Elles seront applicables aux ouvrages d'art et d de nouveaux types

de constructions industrielles comme par exemple les réservoirs. En sont exclus :

- les ouvrages couverts par une autre réglementation (installations
nucléaires),

- les ouvrages pour lesquels la formulation de nouvelles exigences de
sécurité est nécessaire : industries chimiques particuliérement dangereuses,
grands barrages, trés grands ponts,

- les ouvrages pour lesquels les régles fournissent des éléments de
modélisation insuffisants : digues, ouvrages 3 la mer, ouvrages en terre.

Pour les problémes de fondation i1 y aura des compléments dans les
domaines suivants :

- dispositions générales d'infrastructure,

- pieux,

parois moulées,

ouvrages de souténement et parois ancrées.

Seront aussi précisées les conditions de vérification de la sécurité

vis-d-vis des phénoménes de liquéfaction.

1]

2]

51

BIBLIOGRAPHTIE

RAPPORT & 1'Académie des Sciences sur la définition et la prise en compte

des risques sismiques - Mai 1982

REGLES PARASISMIQUES 1969 et ANNEXES (REGLES PS 69).

D.T.U. Groupe de coordination des Textes techniques




93

5 C. LE COMPORTEMENT DES OUVRAGES EN TERRE AUX SEISMES

INTRODUCTION

[. LES ETUDES DE CAS

|
. Les références |
. Les dommages observés

|

1
2
3. L'analyse des observations
4

II. LES PERFORMANCES DES ANALYSES PSEUDOSTATIQUES

1. De mauvais résultats
2. Le champ d'application des méthodes pseudostatiques

BIBLIOGRAPHIE

|
. Les &études 3 réaliser lors du projet




i 55
:

M
'bH C. LE COMPORTEMENT DES OUVRAGES EN TERRE AUX SEISMES

Cette étude porte surtout sur les barrages. Malheureusement, ceux-ci
existent tout de méme en nombre relativement 1imité (comparé aux batiments et
autres ouvrages d'art par exemple) et sont construits avec des sols d'origine
et de caractéristiques géotechniques différentes. De plus, ils n'ont pas été
soumis @ un seul et méme tremblement de terre mais & des secousses dont les
caractéristiques géophysiques différent.

mais on peut cependant avoir quelques id&es sur le comportement de ces ouvrages.

I. LES ETUDES DE CAS

1. Les références

C. Martin Duke a examiné 18 barrages touchés par des séismes |3| .

Les données relatives a ces ouvrages et les conséquences des sé&ismes qui Tles
ont touchés figurent dans les tableaux a la fin de ce chapitre.

Dans ces conditions il est difficile de donner des conclusions générales,
Kawakami a présenté des statistiques relatives & 53 barrages en terre 1
touchés par le séisme de Oga en 1939 qui & atteint 6,6 sur 1'échelle de Richter. |

[T a analysé les différents types de dommages subis par Tles ouvrages.

Quant a 1'@tude menée par Seed |10| elle examine les conséquences du
tremblement de terre de San Francisco en 1906, I1 y a eu alors 33 barrages
situés d@ moins de 60 km de la faille (dont 15 & moins de 10 km) qui ont subit
un séisme de magnitude 8 1/4, ce qui correspnd & une forte secousse pendant

une longue durée (environ 1 mn).
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B 2. Les dommages observes

Ce résultat n'est pas di @ 1'usage de faibles pentes (elles variaient de 2 : 1

Le trait commun aux 18 barrages examinés par C. Martin Duke est une a 3 :1)nialagrande qualité de la construction (les moyens de compactage de
fissuration longitudinale de la créte. Cette fissuration est parfois accompagnée 1'époque ne le permettaient pas). I1s avaient cependant une particularité com-
de tassements, de mouvement horizontaux de certaines parties du parement et de mune : celle d'étre constitués d'un matériau argileux et d'étre fondés soit sur
fissures de structures attenantes. Bien que tous ces ouvrages aient &té construits du rocher soit sur de T'argile. Seul deux d'entre eux &taient batis en sable |
sans 1'aide des techniques modernes de compactage, il n'est fait état que de 2 et apparemment non saturés. On peut donc estimer raisonnablement que Tes
ruptures totales avec déversement de 1'eau de la retenue. barrages construits & 1'aide d'un matériau argileux offrent une grande sécu-

L B : rité vis-a-vis de la stabilité des pentes aux séismes.
Ces observations sont confirmées par 1'étude de Kawakami.

Cette importante conclusion est d'ailleurs renforcée par les études

Tableau 4 . .. . b i s P
Nombre de Bar a5 (/53) menées au Japon sur le séisme d'0Ojika en 1939. Celui-ci a provoqué 12 ruptures
ombre de barrages concern .
Lz de Commages ' totales de barrages et 40 cas de ruptures de pente. Les conclusions de cette
Fissures paraliéles a la créte .......ccoiiiiiiinnnns 43 étude étaient les suivantes :
Fissures perpendiculaires a Ta créte .................. 5 - il y a eu peu de ruptures pendant la secousse elle-méme, la plupart
RUPtUre par Cause iNCONMUE  ..vuunereeeenenencieenes 7 ayant eu lieu entre quelques heures et méme 24 heures aprés le séisme ;
Endommagement de typeinconnu  .......iiieiiiiiiiaiaan 2 - la majorité des barrages détruitsou endommagés &taient constitués
Effondrement des PENtes Sans FISSUFE ....eeveervsennnns 1 de sols sableux, alors que 1'on a constaté aucune rupture dans les remblais
: ;
Effondrement des pentes avec fissures = d'argile,
Effondrement de lTapente amont ... .. it 17 - méme 4 proximité de 1'épicentre, il n'y a pas eu de rupture totale
Effondrement de Tapente aval —  ..o.ivieiirerrnenrnnanns 6 de barrages construits avec des matériaux argileux, alors que loin de 1'épicentre,
T osvsecssansnnnsvin 8 11 y a eu de nombreuses ruptures de remblais composés de sols sableux. _
Effondrement des pentes amont et ava |
Fissuration sans effondrement .........c.cceeiviineann. 18 |

3. L'analyse des observations

A Kern Country, en 1952, on a &galement observé une fissuration de

la créte, un effondrement des faces intérieures et de forts tassements sur des Les différentes &tudes que nous venons de présenter permettent de

remblais non compactés de 1,50 & 4 m de haut servant & stocker 1'eau nécessaire tirer les conclusions suivantes :

a T'irrigation. . - les barrages qui se sont rompus étaient construits avec ou sur du
L'atude menée par Seed 3 partir du tremblement de terre de San Francisco | sable saturé. En effet, les barrages & remblais de sols pulvérulents saturés

en 1906 montre qu'aucun de ces vieux barrages n'a subi de dégdt important et sont vulnérables aux séismes. I1s ne peuvent supporter que des accélérations

qu'il n'y a pas eu mise en évidence d'instabilité de pente. inférieures @ 0,2 g et des magnitudes inférieures a 6 1/2. La principale cause

de rupture de ce type d'ouvrage soumis & de forts s&ismes est 1'accroissement




58

de la pression interstitielle dans le remblai et la possibilité de perte de
résistance et de liquéfaction qui peut en découler. I1 est impossible d'étudier
ce comportement par les méthodes pseudostatiques, i1 faut alors employer d'autres
technigues.

- les barrages congus et construits selon les techniques modernes,
c'est-i-dire avec un compactage contr6lé et des matériaux choisis pour prévenir
les excés de pression interstitielle et Tes infiltrations, en construisant des
pentes faibles, des fondations résistantes et en prévoyant lors du calcul de
stabilité une force sismique latérale, ces barrages ne devraient pas étre endom-
magés pendant un séisme dont les accélérations restent inférieures a 0,2 g.

- les barrages en enrochement supportent les forts sé&ismes sans trop
de dégat, mais leur comportement est meilleur s'ils sont recouverts de béton.

- De nombreux barrages argileux fondés sur de 1'argile ou du rocher
supportent des accélérations de 0,35 & 0,8 g pour une magnitude de 8 1/4 sans
dommages apparents.

- les dégdts sont cependant inévitables lorsqu'une faille de déplace-
ment traverse le barrage.

- i1 faut aussi noter que la période pendant laquelle le barrage
peut &voluer voire rompre comprend non seulement la durée de la secousse elle-
méme, mais aussi une longue période de plusieurs heures par la suite, & cause
des infiltrations rendues possibles par 1'ouverture de fissures et des ruptures
de pente résultant d'une redistribution des pressions interstitielles.

4. Les études & réaliser Tors du projet

I1 est inutile de perdre temps et argent & &tudier le comportement
aux séismes des barrages bien construits si 1'on ne prévoit pas des accélérations
supérieures d 0,2 g ; i1 faut concentrer la totalité des efforts sur les ouvrages
qui doivent résister aux grands tremblements de terre ou qui sont en grande

partie constitués de sable sature.

|
1

59

En étudiant la ré&sistanced'un barrage aux séismes, 1'ingénieur doit
prévoir les modes de rupture suivants |11]

- le glissement de tout ou partie des faces amont et aval, pour des
conditions extrémes de pression interstitielle et de saturation ;

- la fissuration longitudinale du barrage due d la distorsion induite
par le séisme ;

- le déplacement transversal du barrage par rapport a ses appuis ;

- le tassement du barrage et/ou de sa fondation ;

- la mise en charge des conduites, évacuateur et autres structures
annexes d la suite des mouvements différentiels du sol ;

- la possibiTlité du passage de la faille dans le barrage ;

- les effets des vagues induites par le séisme.

En ce qui concerne le dernier point, il peut &tre intéressant de
citer les travaux de Hall et Chopra |5| sur les effets hydrodynamiques dans la
réponse des barrages soumis @ un séisme. I1s montrent en modélisant le barrage
par un prisme d'effort tranchant et en tenant compte de la compressibilité de
1'eau et de 1'interaction fluide fondation que les effets hydrodynamiques sont
relativement peu importants dans la réponse des barrages soumis a un mouvement
horizontal du terrain. I1s expliaquent ce résultat par les forces d'inertie
associées a la masse du barrage qui dominent les pressions hydrodynamiques
relativement faibles produites par 1'accélération de la face du barrage.

ITs ont également montré que la réponse & un mouvement vertical est faible
comparée a celle due & un mouvement horizontal du terrain.
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II. LES PERFORMANCES DES ANALYSES PSEUDOSTATIQUES

1. De mauvais résultats

La meilleure fagon de juger des performances d'une méthode de calcul
est de comparer les résultats prévus par la théorie avec ceux fournis par la
réalité. Cependant dans le cas des barrages en terre construits a partir des
résultats de 1'analvse pseudostatique, ce n'est pas vraiment simple car les

fortes secousses sismiques sont tout de méme exceptionnelles.

C'est le séisme de San Fernando en 1971 qui a servi de banc d'essai,
dramatique d'ailleurs. I1 a en effet provoqué des glissements de pente dans
2 barrages importants : San Fernando Inférieur et San Fernando Supérieur,
prouvant par 13 méme 1'incapacité de cette approche d prédire le comportement
de 1'ouvrage pendant le séisme. D&ja en 1964 Tors du séisme de 1' Alaska on
s'apercut qu'il avait été impossible de prévoir les glissements de terrain
d'Anchorage par une méthode pseudostatique. De méme pour une étude portant
sur la rupture de barrage de Sheffield nendant le tremblement de terre de
Santa Barbara en Californie en 1925. Encore derniérement, au Japon en 1978
pendant le séisme de IzuOshima, un barrage de stockage congu & partir d'une
méthode pseudostatique s'est rompu, Tibé&rant environ 70 000 m® de déchets
contaminés et provoquant une pollution grave.

; Coefficient : Facteur de

Barrage sismique @ securité Effets du séisme
: (pseudostatiq):
; Sheffield ; 0,1 ; 1,2 ; Rupture totale
" San Fernando Inférieur 0415 f 143 " Rupture de pente amont
: San Fernando Supérieur : 0,15 : 22,04 2,5 : Glissement de la créte
: - ; ¢ vers 1'aval d'1,5m
f Barrage de stockage f 0,2 f 2 143 f Rupture du barrage avec ;

* libération des déchets
© contaminés stockés

Tableau 5
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2. Le champ d'application des méthodes pseudostatiques

Les résultats du paragraphe précédent ne semblent guére encourageants
pour 1'emploi de ces méthodes. Faut-il pour autant les condamner totalement ?

Newmark |7| en 1965 a proposé les éléments de base d'une méthode
d'évaluation des déformations d'un barrage lors d'un tremblement de terre
(cf.chapitre H:lecalcul des déplacements). La validité des principes fondamen-
taux de cette approche a &té montrée sur des modéles par Goodman et Seed (en 1966)
|4| , des raffinements dans le calcul des accélérations ont été apportés par
Seed et Martin (1966) |9| et Ambraseys et Sarma (1967)|1|. La méthode est
particuliérement utile dans le cas ot 1'on peut déterminer la résistance
au glissement c'est-a-dire lorsqu'il y a peu de variations de pression intersti-
tielle. Des méthodes dynamiques ont ensuite &té mises au point (Makdisi et Seed
(1978) 16| ) pour le calcul des accélérations induites. Des calculs de déplace-
ments ont &té menés par Ambraseys (1973) |2| Sarma (1975) |8| et Makdisi et
Seed (1978) |6| pour une magnitude de 6,5. Makdisi et Seed ont par ailleurs
fait d'autres calculs pour des magnitudes allant jusqu'd 8,5.

On peut se rendre compte dans des exemples qu'un remblai congu pour
supporter une force d'inertie de 0,1 @ 0,15 g ne subira pas de déplacements
importants lors d'un sé&isme dont 1'accélération maximale reste inférieure &
0,75 g s'il n'y a pas d'augmentation de pression interstitielle et de varia-
tion importante de résistance pendant la secousse.

Ceci reste @ vérifier dans la réalité, mais si cela &tait réellement
le cas, il suffirait pour assurer un comportement acceptable del'ouvrage de
réaliser une analyse pseudostatique dont les critéres sont les suivants :

Maghitude ' Critére

6 1/2 Facteur de sécurité = 1,15 opour un coefficient = 0,1

8 1/4 Facteur de sécurité = 1,15 pour un coefficient = 0,15
Tableau 6
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Tableau 7
DESCRIPTION DES BARRAGES (Ref. C.Martin Duke)
Nom Lieu coﬁzzfgcgion Dimensions et caractéristiques Matériaux
Cela nous conduit & la conclusion que la méthode d'analyse pseudo-
. g F Y = Augusta Géorgie Usine électrique sur affluent du Barrage en terre, terrain en sol mou |
statique est acceptable pour certains sols (perte de résistance inférieure a Savannah recouvrant du rocher I
1 = i édcision critique San Andreas San 1875 h = 97' créte 25' pente amont 3,5:1 Fondé sur 46' de couches de sable,
15 %: arg}]e’ sable dense sature, sable arg1]eux) et Ta décisio q Francisco pente aval 3 :1 d'argile et de gravier surmontant le ro-
que doit prendre le concepteur est de savoir si le sol étudié appartient ou 2 crétes de Tongueur 705' et 192 cher. Mur central sur rocher. |
5 . Crystal Springs San 1877 h =90"' méme niveau d'eau de chaque Barrage en terre avec noyau d'argile
non a cette catégorie. supérieur Francisco cGté di & Ja construction d'un autre  fondation : argile et gravier.
barrage & 1'aval.
Cela peut se déterminer par des essais de laboratoire. D'ailleurs . San < 1878 Créte 180" long 51' &tanchéi té brique
_ L ¢ San Andreas Francisco complétement submergé derriére un Barrage en terre.
1'expérience au laboratoire et la réalité montrent que les sols argileux, autre barrage,
. a B t Sarat. 2 petits b es proches de 2 extré-
les sables secs et quelques sables denses saturés ne présentent pas de pertes saratoga ratoga L etie ammaas praches de 2 e g o e
substantielles de résistance et que les. analyses pseudostatiques sont alors Piedmont n°2 Dakland 1906 Juste terminé. Réservoir plein Remblai de terre en fines couches
y ‘ s P 5 d 1 face amont de 15 cm en béton.
acceptables pour dimensionner les remblais réalisés avec ce type de sols.
. . " . Ono 1000 km Quest Tokyo 1914 h = 121' Créte = 850' Barrage en terre & noyau argileux
En cas de doute cependant, une &tude attentive en laboratoire est nécessaire fondé sur rocher mais fondation gauche
sur alluvions.
pour déterminer la méthode de calcul 3 mettre en oeuvre.
. B ~ Tokyo 30km Ouest Tokyo 1923 h =79' 18,4 Mm® capacita. Remblai mis en place par couches de 6"
I1 est assez intéressant de noter que la méthode de Newmark |7/, et compacté & 4", Noyau d'argile et
- . . gravier,
basée sur le concept des déplacements méne a la conclusion que pour certains B avama
: . - . . » i 25km Ouest Tokyo 1923 Juste t iné. Ré i ide. Remblai
types de sols et avec certaines restrictions relatives & Ta pression intersti- supérieur v uste terminé. Réservoir vide emblai en terre
. , " s . = Murayama " ;
i : la trés classique et simpliste méthode oAk 1923-1924  En construction. 52' de haut pour Barrage en terre avec noyau argileux
tielle et aux pEY‘tES de res1stance, TES € q P iteriayr 9@' prévu  créte 1920 Réservoir fondé sur formation tertiaire.g
pseudostatique donne souvent de bons résultats. vide.
Sheffield Santa Barbara h = 30' créte 20" de large Remblai hydraulique.Partiellem® saturs
pentes amont et aval 2,5 : 1. fondé sur des allivions surmontant
eau 20', du grés. J
Cogoti Chili 1938 h = 246' pente amont 1,6 : 1 Enrochements, W
aval 1,8 : 1 congu pour résister
aux séismes. 4
Otaniike Shikoku 1920 h = 63' Créte de 24' de large. Remblai de terre avec noyau central i
Japon pente amont 4 : 1 aval 3 : 1. imperméable. Fondé sur du grés. |
profondeur d'eau 49°', |
Yuba Nevada City 1910 h = 25" Créte longueur 880" 1910. Détachement d'une partie de rem- ‘
Californie 1949 largeur 12' pente amont 2,5 : 1 blai de terre & partir d'une formation
aval 1,75 : 1. En 1949, renforce- ignée poreuse. |
ment de la créte et de la pente 1949, Renforcement moins perméable, |
aval. Réservoir plein. compacté mécaniquement. Fortes pres- I
sions interstitielles suspectées der- [
riére. Fondé sur de 1'argile. .
Buenavista Californie 1890 h = 17' Crétede 8 km de long Barrage en terre. Noyau d'argile |
1927 ajouté en 1927 sur une partie du bar-
| rage. Fondations contenant des cavités
de gypse. |
|
Ory Canyon Californie 1912 h = 64' Créte 560' de long Remblai hydrauligue. |
20' de large pente amont 2,5 : 1
aval 2,2 : 2
| \
| South Haiwee Californie 1912 h = 90' Crédte de 1500' long. Remblai hydraulique. {
! . s
Hebgen Montana 1913 h = 86" Créte de 721' Tong Remblai en terre. La partie nord &tait ‘
20" large pente amont 3 : 1 fondée sur un ancien glissement. Des |
aval 2,5 : 1 noyau mur en béton vagues de 12' de haut ont franchi le

fondé sur le rocher. barrage.
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1 " ANNEXE 1

[. LES ECHELLES D'INTENSITE

1. Echelle Macrosismique Internationale d'Intensité
2. Echelle Macrosismique MSK 1964

II. NOTIONS DE SISMICITE HISTORIQUE J

1. Carte de la sismicité du Bassin Méditerranéen
2. Carte de Ta sismicité historique en France
3. Carte des intensités maximales probables en France

ITI. LES CODES DE CONSTRUCTION PARASISMIQUE

. Résumé des pays a risque sismique et des codes existants
. Que doit-on trouver dans un code de contruction antisismique ?
. Tableau des pays & risque sismique
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1. ECHELLE MACROSISMIQUE INTERNATIONALE D’INTENSITE

(& rapprocher de 'Ecugrie pe MercaLi modifiée
ou de 'Ecneice pe Mencari-Cancani-Siesexc)

Degré 1. Secousse imperceptible 4 I'homme, inscrite seulement par les
séismographes.

Degré Il — Secousse ressentie par un petit nombre d’observateurs et surtout,
par ceux situés aux élages supérieurs des maisons.

Degré IIl. — Secousse ressenlie par un certain nombre d'habitants, comme
le serait I'ébranlement produit par une voiture lancée & grande vitesse;
la direction et la durée de la secousse peuvent parfois 8tre appréciées.

Degré IY. — Ebranlement constaté par quelques personnes en plein air, par
beaucoup a U'intérieur des maisons; vibration de vaisselle, craquements
des planchers et des plafonds.

Degré V. — Ebranlement constaté par toute la population; réveil des
dormeurs; ébranlement de meubles et de lits.

Degré VI. — Des personnes eflrayées sortent des habitalions; tintement
général des sonnettes, arrét des pendules; crépis fendillés, vaisselle brisée;
cloches mises en branle, chute de plitras.

Degré VII. — Maisons légérement endommagées, lézardes dans les murs;
chute de cheminées isolées en mauvais état; écroulement de minarets,
de mosquées ou d'églises mal construites.

Degré VIII. — Sérieux dommauges, fentes béantes dans les murs, chute de la
plupart des cheminées, chute de clochers d'église; renversement ou rota-
tion des statues, des monuments funéraires; fissures dans les pentes raides
ou dans les terrains humides; chute de rochers en montagne.

Degré IX. — De solides maisons de construction européenne sont sérieusement
endommagées, un grand nombre rendues inhabitables; d’autres s’écrou-
lent plus ou moins complétement.

Degré X. — La plupart des baliments en pierre ¢t en charpente sont détruits
avec leurs fondations; fentes dans les murs en briques; rails de chemins
de fer légérement recourbés; dommages aux ponts; tuyaux de conduite
brisés ou refoulés les uns dans les autres; fentes et plis ondulés dans les
rues; éboulements; 'eau des riviéres et des lacs est projetée sur le rivage.

Degré XI. — Destruction Lolule des batiments de pierre, des ponts, des digues;
larges déchirures et crevasses dans le sol; grands éboulements de terrain.

Degré XII. — Iien ne demeure plus des wuvres humaines; changements dans
la topographie; formation de grandes failles; dislocations horizon-
tales et cisaillements du sol; r res détournées de leur cours.

SK 1964

2. ECHELLE MACROSISMIQU

1. TENMINOLOGIE ET CLASSIFICATION DES TERMES UTILISES DANS L'ECUELLE.

I. Classification des constructions (constructivns non antlisismiques)
Type A : Maisons en argile, pisé, briques crues ; maisons rurales;
constructions en pierres Loul venant.

Type B : Constructions en briques ordinaires, ou en blocs de
béton; construclions mixtes magonnerie-bois; constructions
en pierres Laillées.

Type C : Constructions armées; constructions de qualité en
bois.

1i.  Définition des termes de quantilés
Quelgues : 5 Y%, environ
Beaucoup, nombreux : 50 %,
La plupart T3 %

11, Degrés d’endommagement des construclions

1°" Degré : Dommaces LEGERS : fissurations des plitres; chutes
de petits débris de platre. )
2° Degré : Dommaces mopEngs : fissurations des murs; chutes
d'assez gros débris de plitre; chutes de tuiles; fissurations de
cheminées ou chutes de parties de cheminées.

I
3* Degré : SEmieux pomMaces : lézardes larges et profondes
dans les murs; chutes de cheminées.
4* Degré : Destnucrion : bréches dans les murs; effondrements
particls éventuels; destruction de la solidarité entre parties
dilTérentes d'une construction; destruction de remphssages
ou de cloisons intéricures.
5° Degré : Dommace torar : eflondrement total de la construe-
tion.

1V.  Effels considérés dans Véchelle
a) Liffets sur les personnes et leur environnement;

b) Ellets sur les structures de toute nature;

¢) Elfets sur les sites naturels.

[

2. Deenits ve LECHELLE D INTENSITE

I Secousse non perceptible

a) Lintensité de la vibration se situe en dessous du seuil de
perception humaine; la secousse est déteclée et enregistrée
seulement par les séisimographes.
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1l Secousse & peine percoptible
a) La secousse est ressentie seulement par quelques individus

au repos dans leur habitation, plus particulitrement dans
les étages supérieurs des batiments.

1I. Secousse faible ressentic seulement de fagon pariielle

a) La secousse est ressentie par quelques personnes 4 Vintérieur
des constructions et n’est ressentie h I'extérieur qu’en cas
de circonstances favorables. La vibration ressemble & celle
causée par le passage d'un camion léger. Dea observateurs
attentifs notent un léger balancement des objets suspendus,
balancement plus accentué dans les élages supérieurs.

1V. Secousse largement ressentic

a) Le séisme est ressenti & l'intérieur des constructions pur de
nombreuses personnes, et par quelques personnes & lexté-
rieur. Des dormeurs isolés sont réveillés mais personne n'est
effrayé. La vibralion est comparable & celle due au passage
d’un camion lourdement chargé. Les fendires, les portes et
fes assiettes tremblent. Les planchers et les murs font
entendre des craquements. Le mobilier commence & 2ire
secoué. Les liquides contenus dans des récipients ouverts
s'agitent légérement. Les objets suspendus se balancent

breuses personnes sont elfrayées et se précipitent vers
l'extérieur. Quelques personnes perdent I'équilibre. Les
animaux domestiques s’échappent de leur stalle. Dans
quelques cas, les assiettes et les verres peuvent se briser;
les livres tomber. Le mobilier lourd peut se déplacer et
dans les clochers les petites cloches peuvent tinter sponta-
nément.

b) Dommages du 1¢F degré dans quelques constructions du
type B et dans de nombreuses constructions du type A.
Dans quelques batiments de'type A, dommages du 2 degré.,

c) En certains cas, des crevasses de lordre du centimétre
peuvent se produire dans les sols détrempés; des ghsse-
ments de terrain peuvent se produire en mentagne; on peut
observer des changements dans le débit des sources et le
niveau des puits.

VI[. Dommages anx constructions

a) La plupart des personnes sont ellrayées et se précipitent
au-dehors. Beaucoup ont de la difficulté 2 rester debout.
La vibration est ressentie par des personnes conduisant
des voitures automobiles. De grosses cloches sc mettent &
sonner.

b) Dans de nombreux batiments du type C, dommages du
1¢7 degré ; dans de nombreux batiments de type B, dommages
du 2° degré. De nombreux batiments du type A sent endom-

h .
légérement. magés au 3¢ degré et quelques-uns au 4° degré. Dans (_;uci-
V. Réveil des dormeurs ques cas glissement des routes le long des pentes raides; s
fissures en travers des routes; joints de canalisations endom- o
a) Le séisme est ressenti & U'intérieur par tout le monde et i mageés; fissures dans les murs de picrres.
Vextérieur par de nombreuses personnes. De nombreux ¢) Des vagues se forment sur I'eau et celle-ci est troublée par
dormeurs s'éveillent, quelques-uns sortent en courant. la boue mise en mouvement. Les niveaux d'eau dans les
Les animaux sent nerveux. Les construclions sont agitées puits et le débit des sources changent. Dans quelques cas
d’'un tremblement général. Les objets suspendus sont animés des sources taries se remetlent A couler ct des sources
d'un large balancement. Les tableaux cognent sur les murs existanies s tarissent. Dans des cas isolés des talus de
ou sont projetés hors de leur emplacement. En certains cas, sable ou de gravier s'éboulent partiellement.
les pendules & balancier s’arrétent. Les objets peu stables
peuvent ttre renversés ou déplacés. Les portes ou les lenétres V111 Destruction de bitiments
ouvertes battent avee violence. Les liquides contenus dans ' .
des récipients bien remplis se répandent en petite quantité. a) Frayeur et panique; méme les personnes conduisant des
La vibration est ressentie comme celle due & un objet lourd voitures automobiles sont ellrayées. D_“_“ﬁ quelques cas
dégringolant dans le bitiment. des branches d’arbres cassent. Le mobilier, méme lourd,
o ™ o] vl o
b) De légers dommages du 18¢ degré sont possibles dans les £a ddeplnwéuu o rer:.w'rc.rsc. Led lumpss' suapendiies sont
batiments de type A. endommagées en partie. .
i i i ibi . b) De nombreux bitiments du type C subissent des dommages
¢) Modification en certains cas du débit des sources. du 2° degré et quelques-uns du 3¢ degré; quelques biti-
VI. F ments de type B sont endommagés au 3¢ degré et quelques- |
: sayear uns au 4¢ degré. De nombreux bitiments du Lype ‘!\ sont
a) Le séisme est ressenli par la plupart des personnes sussi endommagés au ¢ degré et quelques-uns au 5¢ ‘i"'g':“' Rup-
bien a Pintérieur qu’h U'extéricur des batiments. De nom- tures occasionnelles de joints de canalisations. Les monu-
ECHELLES MACROSISMIQUES D'INTENSITE
ments et leﬂ slatues se dép]acenl ou tournent sur eux-mémes. h l’ ey i 1 d. - & D
Las, sxhles Winbrainds o fenveriéiit, Lés ks dé pisrre 1erges elg rivieres et le long des rivages escarpés. Dans
Sellondssat. es zones littorales, déplacements de sable et de boue; chan-
. © ] gement des niveaux d’eau dans les puits; 'eau des canaux,
¢) Petits glissements de terrain dans les ravins et dans les des lacs, des riviéres est projetée sur la terre. De nouveaux
routes en talus sur de fortes pentes; les crevasses dans le laecs se créent.
sol atteignent plusieurs centimétres de largeur. L'eau des
. lacs devient trouble. De nouvelles retenues d’eau se créent X1. Catastrophes
dens les vallées. Des puits asséchés se remplissent et des - 2 2 . .
puits existants 56 larissent. Dans-de nombreux cas change- b) Dommages sévéres méme aux ba‘uments bien construits,
wnent daiis le débit st de nivean ds Péau. aux ponls, aux burrage's el aux.hgnf:‘s de chemins de l_'er;
les grandes routes deviennent inutilisables; les canalisa-
IX. De " i Sonstriehoi Lions sou.u:rraines s.ont délruites.
) ¢) Le terrain est considérablement déformé aussi bien par des
a) Panique générale; dégits considérables au mobilier. Les mouvements dans les directions horizontales et verticales
animaux aflolés courent dans toutes les directions et que par de larges crevasses; nombreux glissements de
poussent des cris. terrain et chutes de rochers. La détermination de I'intensité
b) De nombreux batiments du type C subissent des dommages de la secousse nécessite des investigations spéciales.
du 3@ degré, quelques-uns du 4 degré. De nombreux biu- .
ments du type B subissent des dommages du 4¢ degré et XH. Chaugemsnt du; payuage
quelques-uns du 5° dcgré. De nombreux bitiments du b) Pratiquement toutes les stiuctures au-dessus et au-dessous
type A sont endommagés au 5° degré. Les monuments et du sol sont gravement endommagées ou délruites.
les colonnes tombent. Dommages considérables aux réser- ) hisEsy binlevamss: D .
voirs au sol; rupture partielle des canalisations souter- ¢ la topographic est m_ujyt]“w' C'?“;n"'-“n”heh_ ]
raines. Dans quelques cas, des rails de chemins de fer sont p‘uguces y ";.Po“?n.hn :'I.p 'x;ucmfmdl:: .O.Ezoflln‘:j“ Ltnvgru-
pliés, des routes endomnmagées. caux sont o rervées, Des ¢ 1_1‘|1e= e ruchers et des affaisse-
= 5 ments de berges de riviéres s'observent sur de vastes éten-
¢) Des projections d'eau, de sable et de boue sur les plages dues. Des vallées sont barrées et transformées en lacs; des
sonl souvent observées. Les crevasses dans le sol allei- cascades apparaissent et des riviéres sont dévides. La ~
=

gnent 10 cm; elles dépassent 10 cm sur les pentes et les
berges des rividres. En ouire, un grand nombre de petites
crevasses s'observent dans le sol; chutes de rochers; nom
breux glissements de terrain; grandes vagues sur 'eau-
des puits nsséchés peuvenl retrouver leur débit et des puit;
existunts peuvent s’nssécher.

X. Destruction générale des bitiments

b) De nombreux bitiments de type C subissent des domimages
du 4® degré et quelques-uns du 5¢ degré. De nombreux biti-
ments du type B subissent des dommages du 5¢ degré; la
plupart des batiments du type A subissent des destructions
du 58 degré; dommages dangereux aux burrages el aux
digues; dommages sévéres aux ponts. Les lignes de che-
mins de fer sont légéremenl tordues. Les canalisations
soulerraines sont tordues ou rompues. Le puvage des rues
et asphalte forment de grandes ondulations.

c) Les crevasses du sol présentent des largeurs de plusicurs
centimétres et peuvent alteindre 1 m. Il se produit de
larges crevasses puralltlement sux cours d'eau. Les terres
meubles s’éboulent le long des pentes raides. De considé-
rables glissements de terrain peuvent se produire dans les

détermination de Vintensité nécessite des investigalions
spéciales.
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II. NOTIONS DE SISMICITE HISTORIQUE

On trouvera ci-dessous une carte des principaux tremblements de terre
catastrophiques dans le Bassin Méditerranéen depuis 1'an mille [2].

e e 1388 19707,

L
0967 P44 1942 493 nay
bt 178a® Nggs . 1780

%n 7 1397 uszdj‘“‘

1810

Figure Al.1

La france fait partie d'une zone de moyenne sismicité. La deuxiéme
carte fait apparaitre plus précisément la localisation des épicentres des séismes
qui ont affecté le territoire métropolitain |2|. On pourra la comparer avec celle
des intensités maximales probables présentée par J.P. ROTHE dans les Régles PS 69.
13].

"Figure A71.2
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Fiaure A1.3 - Cante des Lntensites maximales probables d'apnds |3].
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ITI. LES CODES DE CONSTRUCTION PARASISMIQUE

1. Résumé des pays & risque sismique et des codes existants

IT y a environ une soixantaine de pays dans le monde od 1'on doit
tenir compte des séismes. La plupart de ces pays n'ont pas encore de code,
mais le nombre de ceux-ci diminue chaque année |1|. Malheureusement, la minutie
et Te réalisme des codes existants varient considérablement et les régles de
1'art sont telles que chaque code peut profiter d'améliorations sensibles.

Le tableau ci-aprés donne la Tiste des principaux pays & risque
sismique et indique ceux qui possédent un code. Les séismes peuvent néanmoins
frapper n'importe quel pays un jour ou 1'autre et 1'on doit en tenir compte
Tors de 1'@laboration de certaines structures dans des zones actuellement
asismiques. Par exemple, en Angleterre, les réacteurs nucléaires sont congus
pour résister aux séismes. C'est une illustration de la question que 1'on se
pose a chaque réalisation : est-ce que cette structure doit &tre concue pour
résister aux séismes ?

Dans de nombreux cas, la valeur du coefficient k déterminée a partir
du code sera trop faible pour la structure concernée. Dans certains pays, k sera
sans doute trop faible et pour le béton armé plus encore que pour 1'acier.

Dans d'autres pays, pour le bon immeuble sur le site adéquat, pour le sé&isme
cinquantenaire, la valeur donnée par le code sera suffisante sans autre modi-
fication.

2. Que doit-on trouver dans un code de construction narasismique 7

11 doit avoir trois directions principales :

- définir les efforts et le risque sismique,

- donner les critéres de tenue des superstructures,

- donner les détails sur la conception et la construction parasismiques.
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Actuellement, tous les codes sont inadaptés ou incomplets pour un

"efforts" pour rappeler aux concepteurs que les efforts sont un probléme de

ou plusieurs de ces aspects.

probabilité et que le risque d'une surcharge importante due aux séismes est

plus difficile

parasismique doit parler des efforts en termes de risque (probabilités et zones),

d'usage de la structure (
différents types de sols.

Les critéres de tenue des superstructures doivent inclure des recom-
té sur les espaces minimaux entre structures adjacentes et sur les dérives

mandations sur la simplicité et la symétrie des plans et dans la constance des
sécuri

dimensions des piéces de construction. I1 faut aussi des recommandations de

latérales pendant un séisme.

Les détails de construction figurent généralement explicitement ou
1'acier. Malheureusement ces codes sont rarement en accord avec le code

1 antisismique et ne peuvent donner les r

généra
de risque de charge appliquée & Ta structure.

implicitement dans les codes relatif

armé ou

et ne doit pas &tre utilisé aveuglément. I1 faut si nécessaire renforcer les

recommandations du code dans certains cas particuliers.
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4. Remarques

La 3&me colonne du tableau donne une indication du risque sismique
dans chaque pays ; les termes faible, moyen et élevé ne doivent pas &tre pris
au pied de la lettre. IT est intéressant d'observer qu'une vingtaine de pays
au risque moyen ou élevé n'ont pas vraiment adopté de code parasismisque.

Le 4@me colonne donne une comparaison approximative des forces sis-
miques horizontales prises en considération par les différents codes. Ces
valeurs sont données pour un coefficient k = V/(G+Q), ol V est la force de
cisaillement due au séisme & la base, G est le poids de la structure, et Q
les surcharges verticales. k a été calculé pour 1'acier et le béton armé dans
chaque cas et on a pris la valeur imposée par chaque code pour la zone de
risque le plus &levé, avec les conditions de fondations les plus défavorables
et pour les structures dont la protection est prioritaire.

IT ne faut pas trop faire de comparaisons numériques car il y a
beaucoup de paramétres qui varient d'un code & 1'autre. De plus, certains
codes, comme ceux en vigueur en Bulgarie ou en URSS, utilisent une analyse
dynamique plutdt qu'une analyse statique et on ne peut donner qu'une valeur
approximative de k.

La derniére colonne donne une indication sur la valeur de chaque
code pour le projecteur. Certains d'entre eux sont en fait trés mauvais soit
parce qu'ils ne donnent pas de critéres de sécurité soit parce que leurs direc-
tives sont insuffisantes.

Méme les meilleurs codes sont en défaut sur certains points et un
projeteur consciencieux doit pouvoir faire mieux. I1 peut par exemple augmenter
les coefficients sismiques, ou espacer davantage les constructions adjacentes.
Dans cette colonne 1'expression "code moyen" indique que ce code doit &tre utilisé
avec certaines précautions et qu'une bonne pratique est nécessaire pour discerner

ses points forts comme ses faiblesses.

1]

2]

3]
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e isant appel & des hypothéses sur 1'orientation

> ggzhg$$§r€21?22ertkgnches 7P D. LES DIFFERENTES METHODES D'ANALYSE DE STABILITE DES PENTES |
a) méthodes exactes | ’ |

b) méthodes approchées hypostatiques |

4, Méthodes faisant appel @ des hypothéses sur la valeur
des efforts intertranches .
a) méthode de Bishop généralisée I. GENERALITES
b) méthodessimplifiées
. Métho isant des hypothéses sur la répartition des contraintes
5 ?gt?gﬂgsiz1éfqigne dgpg1issement P 1. Hypothéses classiques de la méthode de 1'équilibre limite

a) méthode de Bell _ |
b) méthode des perturbations

H'1l. Le orobléme est supposé bidimensionnel. C'est une hypothé&se simplificatrice
qui va dans le sens de la sécurité.|4,5]

i EEZEEEE:EEE:EESEE H 2. I1 existe une ligne de glissement ,

H 3. Le sol est considéré comme ayant un comportement rigide plastique avec

le critére de rupture : ; =C+o0t
L. TS PreLaeE o6 LK SUARTIARE GoF FENTES FRUSIRT AR {15, s facteur da SEEUPITE. P TEote 1imeart Sntre 17l Aoyt Hhre sxetant
AU CALCUL DES VARIATIONS et 1'état d'équilibre Timite.
TR T]'im C + Gtg¢
1. Présentation mathématique Fs — = od C et ¢C représentent les valeurs |
2. Exemple d'application T Cet otgo, |

3. Conclusion
de C et de ¢ qui conduiraient & une valeur de F &gale & 1, donc d Ta ruine de

CONCLUSION 1'ouvrage. 1 |
On peut définir un facteur de sécurité relatif & la cohésion et a
BIBLIOGRAPHIE 1'angle de frottement interne
F - k e i
c ¢ = T ‘
CC tgq)C

De plus, on choisira F = FC = F¢.

On supposera que F est Te méme en tout point de la ligne de glissement.

Le probléme se raméne donc & trouver les valeurs de CC et ¢C critiques qui mettent
la ligne de glissement la plus critique du talus en &tat de rupture.
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2. Présentation desméthodes classiques d'analyse de stabilité des pentes

On considére un talus de sol homogéne, isotrope et sans eau avec un
substratum rigide profond (fig. D.1)

)

Figure D.1 - Etude du casd général

Soit un volume de sol voisin du talus et 1imité par une frontiére
Sl'S2 de forme quelconque appelée par abus de langage "ligne de glissement”,
qu'elle soit ou non critique.

Ecrivons 1'équilibre statique de la section de talus :

équilibre horizontal Ry + Ky + qy =0

]

équilibre vertical RJ +Ky+gqy+W=0
- équilibre des moments par rapport & un point O guelconque

t t Es = L
M ® + M (® -+ Plo(qH +qy) + Plo(w) =0

t t
% i vy -
On pose alors Wlo (ﬁ) = pp-R et 'qo (K) = py-K
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tg ¢ C
Les caractéristiques mécaniques critiques scnt tgqh = et CC = —
F F
52
avec J/ Gn.ﬁ ds = N
_ 51
52 5 —
g,-n tgp ds= Ntgo
Sl c €

(¥a) w
(]
(gp]
O
b
o
w
]
¥

39
> > —
//S G.ds = R = N + Ntgo
1 &
ol s est 1'abscisse curviligne et 5= o, T + 7% le vecteur contrainte = sur la
ligne de glissement.

On remarque que : X est paralléle a la corde 5152

- la grandeur de K ne dépend que des extrémités S1 et 82

- la position de K ne dépend que de la géométrie de la ligne de
glissement.

Le probléme est statiquement indéterminé puisque 1'on dispose de
3 équations d'équilibre pour 4 inconnues : RH’ RV’ R et F.

C'est 1a non-connaissance de la répartition des contraintes normales
9, qui est la cause de 1'indétermination statique du probléme.

D'ol les diverses hypothéses faites :
. sur la ligne de glissement : rectiligne ou spirale Togarithmique,
elles permettent de s'affranchir d'une hypothése sur la répartition deso .
. sur la répartition desc
- méthodes globales : on étudie 1'équilibre d'ensemble du talus en
considérant que la répartition deso se trouve entre 2 répartitions
extrémes (cas de la rupture circulaire),
- méthodes par tranches : la répartition des ¢ se déduit d'un calcul

d'équilibre de tranches verticales effectuées dans Te talus.
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II. METHODES D'ANALYSE FAISANT UNE HYPOTHESE UNIQUEMENT SUR LA FORME DE LA

1. Méthode de Cullman |5]|

E1le suppose la ligne de glissement rectiligne faisant un angle ©
avec 1'horizontale. Le poids se calcule géométriquement.

C
K = ——E— 5152 est tangent a 8132
S1
-
)
— | il
w Rg
=) c
s2 Y

Figure D.2 - Meéthode de Cullman. Schéma des forces

1'inclinaison de R sur la normale & 515, est = ¢, tgd

¢

On trouve F en fermant le polygone des forces CC = ——E—- tgq;C =

la courbe de variation de F = f(8) passe par un minimum.

89

Wcos6tge + C.L
= avec L = 5182
Wsind

-1

La position de R est automatiquement imposée par la condition d'équi-
libre des moments puisque les forces ﬁ, W et § sont concourantes. Comme la méthode
est hypostatique, i1 en résulte une gamme possible de variation des contraintes
sur la ligne de glissement, mais toutes les répartitions possibles ne sont pas
forcément physiquement acceptables.

Intérét et utilisation de cette méthode

Elle présente un intérét certain dans le cas d'hétérogénéités telles
que clivages ou filons plans d'argile molle.

Par contre, en milieu homogéne et isotrope, les résultats obtenus ne
sont acceptables que pour des talus presque verticaux, sinon la méthode
surestime F.

2. Hypothése de la spirale Togarithmique |6|

L'hypothése d'une spirale logarithmique p = poeatg¢c supprime 1'in-
détermination : en effet, les contraintes o passant toutes par le centre 0
(ou point asymptotique de 1a spira]e,ﬁ passe aussi par 0 (fig. D.3). Son moment
est dont nul (pR = 0) et Torsqu'on prend Tes moments par rapport & 0, on a un
probléme statique a 3 équations et 3 inconnues.

Cette méthode donne des résultats comparables & la méthode du cercle,
d'ailleurs 1'arc de spirale critique est trés proche de 1'arc de cercle critique.
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III. METHODES D'ANALYSES GLOBALES FAISANT UNE HYPOTHESE SUR LA LIGNE

Dans toutes ces méthodes, on supposera la ligne de glissement circulaire.

1. Méthode de Taylor |11]

Encore appelée méthode du "cercle de frottement", la résolution peut
Figwie D.3 - Hypothese de fLa spirale Logarithmique se faire analytiquement ou graphiquement |5] .

Les contraintes ¢ sont inclinées & ¢, sur la normale & la Tigne circu-
laire de glissement et sont donc tangentes & un cercle de centre 0 et de rayon

p.sin¢c. La résultante R est tangente & un cercle de méme centre mais de rayon
PR = kfp.sin¢c (fig. D.4).

- S |
M (R) = pg.R = / o.p.sind. ds = R.Kpsing ‘
0 S & G |
1 ‘

Sy S5
donc K*R = g.ds or R = g.ds |
S1 S1 |

g
"2
’/{ o.ds est la longueur du funiculaire des forces o¢.ds et est supérieur &
S

1

R donc k*> 1.

k* est un facteur de répartition de o.ds Te TOng de 1'arc de glissement. Sa
valeur minimum, k* = 1, est obtenue pour un effort R concentré.

Figure 0.4 - Méthode globale de Taylon
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Taylor suppose que la répartition réelle est comprise entre une répartition uni-

forme et une répartition sinusoTdale (fig. D.5)

coefficient K
.20 ~ ///
PSS
.16 —W_— /
P

oy |
%
L~

1.000 42{6/40 50 80 100 120 9ngle au centre

‘ ( degres )

Figure D.5 - Méthode de Taylor : valeun du coefficient k pour
(a) néparntition uniforme des conthaintes
(b) nepantition sdinusoldale des contraintes
Le Long de La Ligne de glissement

Une fois PR = k"psincpC évalué, le probléme est statiquement déterminé, avec

3 équations d'équilibre pour 3 inconnues : Ry RV et F.

Le calcul de la position de K se fait ainsi :

S
> 2 N
K| =| // CC.%.dsl = C.l. ouL_estla Tongueur de la corde S5,
S
1
Mt(f) = (C..L.)p, = 2 C.ds.p = C_.p.L. o0 L, est la longueur de
)" = VeerbePx e € cPra a >

1 1'arc 8152.
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d'od P = 0
L
c

On peut remarquer alors que :

- la position de X ne dépend pas de Tla valeur de CC
- comme La/LC = S PN ﬁ_est toujours situé a 1'extérieur de la ligne
de glissement.

Par itération, on trouve le facteur de sécurité F qui vérifie les
3 équations d'équilibre.

Par rapport aux méthodes précédentes (Cullman, Spirale logarithmique)
la répartition des contraintes n'est pas totalement imposée puisqu'elle dépend
du choix de k™. On peut donc cherchera introduire des répartitions réalistes
de contraintes qui conduisent & des valeurs du facteur de sécurité réalistes
elles aussi.

2. Autres méthodes |4,5]

Biarez (1960) et Caquot (1954) ont également présenté des méthodes
d'analyse de stabilité des pentes, dans lesquelles il s'agit d'évaluer correc-
tement le moment résistant des forces de frottement. Comme pour Taylor, la
Tigne de glissement est supposée circulaire et les auteurs sont &galement

appelés & faire des hypothéses supplémentaires sur la répartition des contraintes.
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IV. METHODES PAR TRANCHES : HYPOTHESE SUR LA REPARTITION DES CONTRAINTES

Les répartitions de o envisagées par les méthodes globales sont
encore schématiques et ne conviennent que pour des profils de talus simples en
sol homogéne et isotrope.

Les méthodes par tranches sont plus souples. Le talus est partagé
en tranches verticales ; 1'étude de 1'équilibre tranche par tranche permet de
moduler les valeurs de o et d'envisager des conditions plus complexes : profil
de talus non rectiligne, hétérogénéités, ligne de glissement quelconque.

. Généralités

teox)

Figure D.6 - Méthodes des tranches. Notations génerales

r
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Soit z(x) Te profil du talus et y(x) la ligne de glissement, qui
seront assimilés d des lignes polygonales (fig. D.6).

Soit e(x) la ligne de poussée, Tieu des points d'application des

efforts intertranches (Hi’ V).

-
On supposera que les réactions de frottement Ri s'appliquent au centre
de la base de chaque tranche.

Pour un talus composé de n tranches non homogénes caractérisées par

(Ci’ ¢1) on peut é&crire 1'équilibre des forces et des moments pour chaque tranche
soit 3n équations.

Les inconnues sont :

- (n - 1) efforts intertranches (H;, Vi)

- (n - 1) points d'anplication de ces efforts ey
- n réactions de frottement Ri

- le facteur de sécurité F soit un total de 4n - 2 {inconnues.

On définit un facteur de sécurité unique pour tout le talus par

tg¢1 C,
F = & V'ie{l,...,n}
tg?d, . C

e

Le probléme est donc statiquement indéterminé car il manque n - 2 équations.

Pour pouvoir résoudre le systéme i1 faut faire des hypothéses supplé-
mentaires soit :

- sur la Tigne de poussée e(x) ou

- sur 1'orientation et/ou la valeur des efforts intertranches (Hys Vs)ou

- sur la distribution des efforts normaux Ni‘

.i

Les méthodes correspondant & ces hypothéses sont dites exactes si elles
fournissent les n - 2 équations manquantes.

I1 existe aussi des méthodes approchées qui en dérivent. Elles sont
moins précises pour évaluer le facteur de sécurité, mais plus rapides et souvent
suffisantes. En effet des comparaisons avec les méthodes exactes montrent que
les méthodes approchées sous-estiment F.
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|
) Wethodes -Faisant des, Hypothases: sur la Tigne de poussse |4,5] En choisissant préalablement la fonction f(x), on obtient (n - 1) I
. équations supplémentaires et un paramétre supplémentaire & déterminer . 3
W Le probléme est donc statiquement déterminé avec (4n - 1) équations pour (4n - 1) |
a) méthode_exacte
______ inconnues.
On se donne une fonction g(x) et on suppose que C'est la méthode employée par Morgenstern et Price.|4a5| . Mais elle
a.g(xs) a étant un paranfétre inconnu. pose de gros problémes de calcul numérique au niveau de Ta convergence du
e. = a. s
i 1

1 facteur de sécurité.
Le systéme s'enrichit de (n - 1) équations supplémentaires en e; mais

il y a une inconnue supplémentaire : a. - méthode de Spencer |9|
Le probléme est donc statiquement déterminé avec (4n - 1) equations | ?e1Te—ci considére les efforts intertranches comme paralléles entre eux

pour (4n - 1) inconnues. c est;a—d1re
Des tests ont montré que la valeur de F dépendait trés peu du choix i tg0, = A

de la fonction g(xi)ﬂ Hi

A est un paramétre a déterminer : la méthode est cette fois encore exacte.

Cependant, pour é&tre convenable, 1'angle ei doit &tre compris entre 1'angle

la 11 d de au voisinage du tiers inférieur du talus get 1'angle o; que fait la base de la tranche i avec 1'horizontale.
. 'Jambu suppose la ligne de pouss

de 1a hauteur de la tranche : e, = g(xi). - |
. D'autres auteurs supposent la ligne de poussee confondue avec 1a S P/ BELAOTE_dPProcfice Nypostatigue

ligne de glissement : e(x) = y(x). Cette hypothése donne d'ailleurs de bons
résultats car il y a sans doute concentration de contraintesau veisinage de la ]
8 J i ol 5 . i 3 = ‘ )
ligne de glissement, la plasticité se développant d'abord dans cette partie du soli Cetie metheds constdire Ta vésyltania (21 21_1) S
tranches comme paralléle & la ligne de glissement. De plus la ligne de poussée

- méthode de 1'USBR ou "méthode des tranches ordinaires"

3. Méthodes faisant appel & des hypothéses sur 1'orientation des efforts est confondue avec la ligne de glissement. Cette méthode est donc nettement
. Metno e _ \
surabondante. Elle ne donne pas le méme cercle critique que la méthode de Bishop

intertranches

et sous-estime Te facteur de sécurité trop nettement.

- On suppose que = tgh, = xf(xi)
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4, Méthodes faisant appel d@ des hypothéses sur la valeur des

efforts intertranches

Nous présentons ici la méthode générale de Bishop |2|, développée
par Nonveiller en 1965 |4].

Dans Te cas ol la ligne de glissement est circulaire, 1'équilibre
vertical de la tranche i s'écrit :

tgp. G by
Ni cos a; + Ni - sin a; + 7;—- ;osui sinay = wi + (V1_1V1)
d'od Tla valeur de N, .
v - Wy + (Vg = V) = G tgo
tgo;

. + si .
cos 01.1 sin 0‘.1

F
L'équilibre global des moments ne fait intervenir que Tes forces

extérieures ; i1 s'écrit par rapport au centre du cercle de glissement :

Cette derniére &quation permet de calculer F, qui est indépendant
de p pour une ligne de glissement circulaire :
n b.
e ; ;
igl(ci Cosa: N1 : ¢1)

F = L

T

W, sin a.
i i
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On porte alors dans 1'expression de F, la valeur de N1 précédemment

calculée C. ﬁ
1 nooo1 Wy (VVy_p)- 5 O109%
F= L Cibj + tgd; (1)
gt tg9.
. W, sin o, i=1  cos a. 1+ tg o 9%
i=1 ' F
S =
L'équilibre horizontal de la tranche i s'écrit L
tgés C; |
(Hi - Hi—l) + Ni( 18994 s a; - sin ai) + bi =0 |
F F
d'ol la valeur de Ni
C:bs
L
N . - + (Hi - H1_1)
i
tg ¢
sin a, - COS i
1 F 1

L'&@limination de Ni entre les deux expressions issues des équilibres

horizontaux et verticaux donne une relation entre les composantes horizontales

et verticales des efforts intertranches :

_ tgo;
sinai= cosa;
(Hy=Hi )+ (V3=Y5 1)
9oy .
COSQls+ ——— S1NQ.
1 F 1

) tgfbi ‘
SINQ:= —— COSQ.. q
1 1 C.b.
= (Wi—EiEi—-tgui)- F - |
F t9¢i F |
COSq:+—— sSina.
T E i

Puisque les efforts intertranches sont des efforts intérieurs au talus

global, leurs sommes sont nulles :

b (Hy = H: ) = @
_i=1 1 1-1

n

S (V. - V. .) = 0 (2)
o | 1 Si-1

050 035812 5
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En sommant la relation précédente sur les n tranches du talus, on
obtient une relation ne faisant plus intervenir que les efforts intertranches

verticaux
tg¢i ) t9¢1
sino. - COoSQ.: sina.- —— COsa.;
F i n LI i
n C;bj4 C1b1
Ml —— I
i= go. . gs
coso.; +— 1 sipg. | 17 Cosui+———l-s1nui

F

Le systéme peut donc se résoudre & partir des équations-d'équilibre :
- n équations relatives & 1'équilibre vertical des tranches

- n équations relatives a 1'équilibre horizontal

- 1 équation de moment global

pour les inconnues suivantes :

= Ni : soit n valeurs

- (V1 - Vi-l) : n valeurs également

~ F

Cependant les calculs sont trés difficiles a aborder car il faut
itérer & la fois sur F dans la relation (1) puis sur (Vi - Vi—I) dans la relation
(2) en n'oubliant pas de vérifier la relation (3).

. méthode de Bishop simplifiée |5| : 1'extréme difficu]té de mise en
oeuvre de la méthode générale a conduit Bishop & faire des hypothéses supplémen-
taires pour en rendre 1'application plus abordable ; on suppose donc que pour
tout i VvV, -V, =0, ce qui équivaut d considérer les efforts ‘intertranches
uniquement horizontaux. Le facteur de sécurité s'obtient en itérant dans la

formule suivante :

- “'ll""'
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C.b:
%4
1 n 1 Wy = === tga,
F = z Cibi + tg¢1 J
n i=1 tgo.
I Wy sina, COSH; 1 + tgo. i
i=1 1 F

Soulignons néanmoins qu'on ne vérifie pas toutes les &quations de
la statique puisque 1'on se contente de :

- n équations relatives a& 1'équilibre vertical de chaque tranche,

- 1 équation de moment global
pour Tlesinconnues que sont les n efforts normaux Ni et le facteur de sécurité
On ne vérifie donc pas 1'équilibre horizontal des tranches ni 1'équilibre des
moments pour chague tranche.
C'est une méthode couramment employée qui semble donner desrésultats trés
voisins de la méthode générale.

. méthode de Fellenius
Encore appelée méthode suédoise, on suppose 13 encore que la ligne

de glissement est circulaire mais on néglige totalement les efforts inter-
tranches [4,5|. (fig. D.7)

Figure D.7 - Méthode de Felleniuws
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Comme pour les autres méthodes, la répartition des Ni sera entachée
d'erreur mais a un degré supérieur puisque chaque tranche est considérée comme
totalement indépendante.

En écrivant 1'équilibre des forces en projection sur la normale & la

ligne de glissement, on trouve Ni = wi cos o

On écrit également 1'équilibre global des moments ce qui permet de
trouver directement 1'expression de F

n
b.
. , . , el
izi <ﬂ1 cos oy tgcp1 + C_I cosa; >

F = -

51 Ni sin 0

1

L'équation qui permet de définir F est la méme que celle donnée par
la méthode de Bishop pour une ligne de glissement circulaire mais les efforts
normaux Ni ont des expressions différentes, ce qui conduit & une répartition
différenta des contraintes sur la base des tranches.

L'expression du facteur de sécurité déterminé par la méthode de
Fellenius sert souvent de valeur de base aux jtérations nécessaires pour
trouver la valeur de F par la méthode de Bishop.

5. Méthodes faisant des hypothéses sur la répartition des contraintes

le long de Ta ligne de glissement

Si 1'on suppose connusles Ni’ on a n inconnues en moins donc 2 équations
de trop : le probléme est surabondant.

On introduit alors 2 naramétres supplémentaires A et X, qui permettront
de moduler Tes Ni afin de satisfaire les équations d'équilibre

Ni = f (xi, Al, hz)
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Xn Xo

X <

AWicos «;j
L

X &€

A sin2tm( Xo-X )
Xo - Xn
< /\

Figure D.§ - Méthode de Belf

Bell prend pour expression de la contrainte (fig. D.8)

N1 wi cos 0

Li L;

+

Lorsque X; varie de Xq a X

deuxiéme terme tend vers zéro quand X;

wicos o

est la contrainte

L;

1'écart de kl par rapport d 1 et de AZ

associée d la méthode de Fellenius.

X = X
A, sin 2m T
Xy = %
X"X1' . 0
0 varie de 0 4@ 1 et donc le
XO'Xn

tend vers X, ou vers Xg

normale donnée par la méthode de Fellenius :

par rapport 4 0 est indicatif de 1'erreur
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Bell montre que Al reste toujours supérieur a 1 et Az toujours
supérieur a zéro. Par conséquent la méthode suédoise sous-estime Tes efforts
normaux Ni et par conséquent la résistance au cisaillement N1.1:gq>,i : la valeur
du facteur de sécurité est donc sous estimée par Fellenius.

La méthode de Bell converge vite en F et donne d'aussi bons résultats

que les méthodes exactes précédentes.

Cette méthode est fréquemment employée au LCPC |3| et au CETE de Lyon ;
on considére diverses "perturbations" par rapoort & la contrainte de Fellenius

du type
N W, cos oy
= e | ByF0g) i)
L ¥

Parmi les expressions essayées :

N. W, cos a.

= 1 (v ()
L, L.

1 1

N. W, cosa.

L SR S (u1+u2[y'(><1-)]2 )
L. Ly

oi y(x) représente la Tigne de glissement. Les résultats sont d'ailleurs trés

proches ; la solution est en général réguliére.
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V. METHODE DES BLOCS

C'est en quelque sorte une méthode des tranches simplifiée ol le
nombre se réduit a 2.

Dans le cas d'un barrage en terre avec noyau &tanche incliné (fig. D.9)
la ligne de glissement sera tangente au noyau sur une longue distance. On consi-
dére alors que la section en glissement a la forme ABCDO (fig. D.10).

noyau étanche

* - - E Py
4 ° * recharge aval . -
. L4 - - -

% drain °
filtre o = " ¢  =*

Figure 0.9 - Type d'ouvrage & noyau Etanche incliné

Figure D.10 - Configuration des blocs & La hupture




106

11 y a glissement le long de AQ (sol pulvérulent : R incliné a ¢C
et K = 0) et le long de OC (sol cohérent pur : R normal et K = Ce. 0C).

Puisque le probléme ne comporte que 2 tranches, i1 est statiquement
déterminé. Pour le résoudre plus rapidement, on fait 1'hypothése supplémentaire
que 1'effort intertranche est incliné de 6 = ¢C = Arc tg (Egﬁg et 1'on vérifie
seulement les équations d'équilibre des forces : fermeture du polygone.

On obtient F par itération pour la ligne de glissement considérée |8,10] .

L'expérience montre que F exact est peu &loigné de la valeur trouvée
par cette méthode.D'ailleurs, 1'hypothése 6 = ¢ n'est pas absurde : Tors du
glissement, i1 y aura distorsion du bloc AOCDB et on peut considérer que le
glissement se fera par blocs, ABO et BOCD jouant suivant leur frontiére OB.

Pratiquement, la recherche de la ligne de glissement critique se

fait ainsi

1. On fixe un point 0 ; on prend A en pied de talus. Pour-0A fixé,
on fait tourner OB autour de 0 jusqu'a@ trouver 0B critique.

2. On garde OB critique et on fait varier A jusqu'a trouver 0A
critique.

3. On fait varier le point O en maintenant A fixe et en gardant

constante la direction de O0B.

r
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VI. METHODE D'ANALYSE DE LA STABILITE DES PENTES FAISANT APPEL

La méthode présentée parRevilla et Castillo en 1977 |7| tente de déter-

miner la ligne de glissement critique sans faire d'hypothéses sur sa forme ou
sa position.

1. Présentation mathématique

On cherche a étudier le minimum d'une fonctionnelle qui & 1'ensemble

des fonctions y(x) représentant les lignes de glissement potentielles leur fait
correspondre dans R le facteur de sécurité F.

Flaure D.11 - Progl de pente dégini par 3 fonctions f(x)
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On représente Teprofil de la pente analytiquement par 3 fonctions
fi(x) définies dans les intervalles (Xi-l’ x;). Le facteur de sécurité s'exprime
dans toutes les méthodes d'analyse de stabilité des pentes par une fonctionnelle

du type 37 X -
‘E / L F'i(x" y-'i’ yli) dx }
1=1_ Xi_l

_ ///x1
1 L

Tfl

N~ W

.i

ol Tes yi(x) renrésentent la ligne de glissement dans 1'intervalle (Xi—l’ xi).
Les auteurs ont démontré que les équations d'Euler correspondantes sont :

aF. oF .
‘—d—(g—})
oy - X Yy
Fo= 1 t pour i =1, 2, 3
L
Byi dX ay'i

A partir de ce systéme on peut obtenir 3 fonctions yi(x) dépendant
chacune de 2 constantes arbitraires.
Les points X, et x5 doivent se trouver sur les courbes qui définissent le profil
de la pente et Tes courbes yl(x) et y3(x} doivent satisfaire les'conditions de
transversalité suivantes, qui traduisent les conditions d'intersection du profil
de Ta pente et de la ligne de glissement en x, et x3 :

oF 3G
1 1 1 = 1 - O

Fy - F.Gy + { - F. ——-} -] ) -y 1(X)}

oy 3y =Ky

oF 3G

3 . . s

Fy = F.Gy + { LR —-—-} ; { fla(x) -y 3(X)] =%

ayé ays X = X3

T
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avec pour conditions aux limites
yl(xo) = fl(xo)
Y3(X3) = f3(X3)

La continuité de Ta courbe de glissement implique
yl(xl) = yZ(Xl)
yz(xg) = Y3(X2)

De plus, pour les points X1 et X les "conditions aux 1imites naturelled' qui tra-
duisent la continuité des dérivées des fonctions y;(x) en xj et Xo sont :

5F 3G 3F 36
I N 2. g 9
AR 01 7 Y7
X = Xl
13 36 5F 3G
2 o My %y
34 3y; 3y3 a3
X = X2

On dispose donc pour résoudre Te systéme des 9 équations suivantes :
- 1 équation de dé&finition de F
2 'tonditions de transversalité@ en x_ et X3

0
2 conditions aux limites en Xo et X3

2 conditions de continuité en X1 et Xo

2 'tonditions aux limites naturelles"en xq et
pour les 9 inconnues que sont

- les abscisses Xo et X3

- le facteur de sécurité F

- les 6 constantes d'intégration figurant dans les 3 fonctions v.(x).

Le probléme a une solution unique et peut donc &tre résolu.




110

2. Exemple d'application

On appliquera cette méthode a 1'expression trouvée par Jambu pour
déterminer le facteur de sécurité dans les sols cohérents (fig. D.12)

n
C. ax; . (1 + tg%a.)
. i i
e '|=1
F =
n
_Z Awi tg O
i=1
X Xo

Y (X)

AX

¥
Y

Figure D.17 - Application aux sols purement cohérents

Lorsque 1'on fait tendre la largeur des tranches vers zéro, le facteur de
sécurité peut s'exprimer par

X
/ Leq +y' (x)]) dx

F = %o

!
/ y(y(x) = f(x)) . y'(x).dx

X
0

C'est la fonctionnelle & minimiser.
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Les résultats concernent une pente de talus ol f(x) a la forme d'une
exponentielle et en étudiant le cas général ils sont étendus au talus suivant
(fig. D.13) f(x) = -H Xg

=0

y (X

Figure D.13 - Cas du falus & pente untiforme

Dans ce dernier les résultats obtenus sont

X
e = A} (R —2 _§ & (1+—3 )2 4 g
H 4 (H/H,) (H/H,)
c 1
N = == =
v HF 3 - S{H ¢ \[(HHy + 357+ 8(H/H))?
1
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Les figures D.14 et D.15 montrent sous forme adimensionnelle 1es
lignes de glissement critiques en fonction de H/H, et les valeurs de xO/H qui
permettent de 1'obtenir. En comparant ces résultats avec ceux de Taylor, on
s'apercoit que les facteurs de sécurité obtenus par la méthode variationnelle
sont inférieurs 3 ceux calculés par Taylor. On trouve également que les
Tignes de glissement ne passent plus par le pied du talus si 1'angle de la
pente est inférieur d 90°, avec cependant un faible écart s'il reste supérieur
a 70°.

20
Xo
H 1 &
e
12}
fm ; H
8-
4|
¥ 10 20 30 40 50 60 70 80

o« (degres)

X
Figute D.14 - Vardations de 9 gqyoe £'angle a de La pente
B H

y /Ii’ \i%/// > X

a=70° @=60°
a=80::\ J x=50°

r

& x/H

Figure D.15 - Lignes de glissement critiques pour différents angles de pente
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3. Conclusion

Si la théorie du calcul des variations permet une détermination de
Ta Tigne de glissement critique sans faire d'hypothése sur sa forme ou sa posi-
tion, elle n'en reste pas moins difficile & mettre en oeuvre lorsqu'on veut
1'appliquer & un sol qui ne soit pas purement cohérent. L'utilisation des équa-
tions d'Euler, des conditions de transversalité, des conditions aux limites et
des conditions de continuité@ exigent des moyens de calcul puissants.

N'oublions pas &galement que cette méthode ne sert qu'd déterminer
la ligne de glissement la plus critique mais ne détermine pas la fonctionnelle
a minimiser. Celle-ci est formée & partir des méthodes classiques avec toutes
les hypothéses simplificatrices qu'elles comportent.
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CONCLUSION

Aprés 1'étude des méthodes d'analyse de stabilité des pentes, il nous
a paru possible et souhaitable d'adapter certaines de ces méthodes au calcul

parasismique.
Pour cela, nous avons retenu :

1a méthode globale de Taylor
la méthode par tranches des perturbations

toutes deux pour une rupture circulaire en pied de talus.
la méthode par tranchesdes perturbations
pour une ligne de glissement quelcongue

Ta méthode des blocs pour le cas d'un barrage & noyau argileux

incliné et parement frottant.

L'approche que nous ferons de la sollicitation sismique estpseudo-
statique, c'est-d-dire que nous ajouterons une force horizontale aux autres
forces présentes et que nous &tudierons le coefficient de sécurité et son
évolution en foncticn de cette force horizontale. L'opportunité du choix de

cette méthode sera discutée plus loin.

|11

2]

3]

4]

5]
6]

8]

9]

|10

|11
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E. LE COEFFICIENT SISMIQUE

INTRODUCTION

Le principe méme des méthodes pseudostatiques est de représenter
les efforts dus au sé&isme par une force, en général horizontale, et proportion=
nelle au poids de sol susceptible de se déplacer. Le coefficient sismique k
représente ce coefficient de proportionnalité.

Ce chapitre présente diverses facons de choisir et de calculer ce
coefficient ainsi que 1'hypothése retenue dans notre travail qui essaie de
poser les premiers jalons pour relier k a des paramétres géophysiques.
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I LA STABILITE DES REMBLAIS AUX SEISMES ET LES METHODES PSEUDOSTATIQUES

Dans ce genre de méthode 1'analyse est faite avec la méme démarche
que pourun probléme statique mais avec une force horizontale qui s'exprime
comme le produit d'un ceoefficient sismique k par le poids W de la masse poten-
tielle de glissement.

Si le facteur de sécurité tend vers 1, la section est supposée instable,

quoi qu'il n'y ait pas de limite inférieure bien définie pour la valeur accep-

table du facteur de sécurité.

En effet, un remblai normalement congu et réalisé est stable stati-
quement et puisque les forces d'inertie induites par le séisme sont de nature
transitoire, les mouvements du sol n'entrainent des déformations permanentes
que s'il en résulte des contraintes atteignant le seuil de résistance du sol,
c'est-a-dire lorsque le facteur de sécurité devient suffisamment bas. Pendant
un séisme, les forces d'inertie peuvent devenir assez importantes pour que
le facteur de sécurité devienne inférieur & 1 & plusieurs reprises mais seule-
ment pendant des durées trés courtes. On pourrait conclure lors de 1'étude a
la ruine de 1'ouvrage, cependant des cas réels montrent que dans ces conditions
et selon les matériaux dont sont construits les ouvrages, les déformations
permanentes qui en découlent peuvent &tre négligeables voire nulles.

1. Signification du coefficient sismique

I1 y a actuellement 3 écoles de pensée : |4,7,8]
a) certains ingénieurs admettent que le produit kW représente la
force d'inertie maximale développée pendant le sé&isme.

L'application statique de cette force qui n'agit en fait que quelques
fractions de seconde est naturellement pessimiste, puisqu'une force importante

peut agir pendant un temps trés court sans provoquer de déformations importantes.
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L'adoption de cette approche équivaut d accepter le concept que le
développement de toute déformation permanente, si infime soit-elle, constitue
une rupture du remblai, ce qui est rarement le cas.

C'est 13, en fait, une conséquence directe des hypothéses de base,
a savoir que le comportement du sol est rigide-plastique. Une méthode fondée
sur cette loi ne laisse donc pas la possibilité au sol de se déformer et le
passage du facteur de sécurité en dessous de 1 se traduit par la ruine totale de
1'ouvrage.

Généralement, le projeteur acceptera des déformations limitées Tors
des forts tremblements de terre, alors que 1'utilisation d'un coefficient sismi-
que représentant la force d'inertie maximale est trop pessimiste.

b) D'autres considérent que le coefficient sismique est un moyen
pour représenter la force statique dont les effets (c'est-a-dire les déforma-
tions produites dans le remblai) sont identiques a ceux induits par les forces
d'inertie dynamiques réelles. Dans ce cas, la force sismique équivalente serait
beaucoup plus faible que la force d'inertie transitoire maximale.

Mais si cette définition semble séduisante et acceptable, elle est
virtuellement impossible & mettre en oeuvre puisque pour calculer k i1 faut
connaitre les effets des forces dynamiques réelles et que si on connait ces
effets i1 est inutile de revenir a une méthode statique.

c) Une troisiéme approche plus pragmatique est de considérer le coef-
ficient sismique comme une constante empirique qui sert & désigner une force
latérale utilisée pour représenter les effets des sollicitations dynamiques sur
le remblai. C'est un objectif raisonnable mais malheureusement pas aisément
réalisé.
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2. Valeur du coefficient sismique

Quel que soit le concept choisi par 1'ingénieur parmi les 3 présentés
ci-dessus, i1 subsiste toujours le probléme qui consiste & donner une valeur
numérique a k. I1 y a différentes méthodes avec notamment 1'adoption de régles
empiriques, 1'hypothése de la réponse du corps rigide ou 1'utilisation de 1la

réponse élastique.

Aux USA ces valeurs sont comprises entre 0,05 et 0,15. I1 est raison-
nable de penser & différencier les cas selon la sismicité du Tieu, les condi-
tions de fondations..., i1 n'y a pas a proprement parler de justification réelle
pour le choix de ces valeurs . I1 semble davantage que ce soit 1'usage méme
de ces valeurs qui leur ait donné quelque apparance de vraisemblance et d'auto-
rité.

On peut néanmoins trouver les raisons d'un tel choix parmi les consi-

dérations suivantes :

- Les valeurs sont du méme ordre de grandeur que celles suggérées
par Westergaard pour déterminer les pressions hydrauliques sur les barrages en
béton pendant‘1es séismes.C'est en fait un probléme trés différent de celui de
la conception des remblais.

- Ces valeurs sont &galement du méme ordre de grandeur que les coeffi-
cients sismiques recommandés pour la conception structurale des immeubles dans
les régionsactives sismiquement (voir Annexe 1). Mais les ingénieurs des
structures reconnaissent qu'il y a encore de fortes déformations plastiques
Tors des gros séismes méme avec un facteur de sécurité initial de 2 ou 3. Or
pour les structures en terre les facteurs de sécurité sont beaucoup plus faibles
et les déformations plastiques plus importantes.
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- On a parfois suggéré également que 1'emploi de valeurs inférieures
a 0,1 et 1'acceptation d'un facteur de sécurité inférieur Tors des conditions
exceptionnelles du sé&isme permettait de ne pas modifier un projet initial tout
en faisant croire qu'un calcul antisismique a été réalisé.

I1 est possible qu'une valeur de 0,10 & 0,15 puisse mener a des condi-
tions de sécurité dans le plupart des cas, mais jusqu'a ce qu'on ait les moyens
de juger de leur validité =-soit par des comparaisons avec des méthodes plus
rigoureuses ou par des essais grandeur nature ou des observations de remblais
réels- Teur utilisation doit é&tre considérée comme contestable.

I1 faut aussi noter que des valeurs sensiblement supérieures sont
employ&es au Japon (0,12 a 0,25 selon le lieu, le type de fondation...) et
en URSS.

Si on suppose le barrage ou le remblai rigide, les accélérations sont

partout Tes mémes et sont 8gales d tout instant d celles du terrain. Alors, on
choisit pour le coefficient sismique 1'accélération maximale du terrain.

Cette approche a deux limitations majeures :

- Méme si certains remblais petits et rigides ou des barrages situés
dans des vallées étroites peuvent se comporter essentiellement comme des struc-
tures rigides, i1 est bien évident que tous n'ont pas un comportement de ce
type (essais sur des barrages par machine vibrante). I1 faudrait &galement
tenir compte de la période naturelle d'oscillation de la structure, des carac-
téristiques d'amortissement du barrage ou du remblai et de la nature des mouve-
ments du terrain.

- L'accéiération maximale ne se développera dans le barrage que pendant
un instant trés court avec une déformation résultante faible. Bien que complétée
par les déformations produites par les autres accélérations développées pendant
le séisme, leur somme sera certainement bien inférieure & celle que produirait
une force d'inertie correspondant & 1'accélération maximale et appliquée pendant

un temps indéfini.
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I1 n'y a rien actuellement qui puisse guider 1'ing&nieur dans le choix
et la modification de ce coefficient afin de tenir compte des différences dans

la structure ou les mouvements du terrain.

c) le_calcul du_coefficient_sismique_par_une_analyse de_la

Pour palier 1'imprécision des régles empiriques et de 1'hypothése du
corps rigide, nombreux sont les chercheurs qui ont pensé & utiliser la réponse

du corps &lastique |2,4,7| .

On considére alors la section du remblai comme formée d'une superposi-
tion d'une infinité de tranches fines horizontales (fig.E.l), reliées entre elles
par des ressorts élastiques et des amortisseurs visqueux. La réponse est calculée
a plusieurs niveaux de la structure pour un mouvement uniforme de la base.

Les premiéres analyses datent de 1936 (Mononobe, Takata et Matumura)

avec certaines hypothéses simplificatrices :
- section triangulaire infiniment longue sur fondation rigide,

matériau é&lastique et homogéne, module et densité uniformes,

déformations dues uniquement au cisaillement,
distribution uniforme des contraintes de cisaillement Te Tong

]

d'un plan horizontal,
influence négligeable de 1'eau du réservoir.

]
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Figure E.1 - Analyse de fa héponse elastique
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Seul Ambraseys [2| a tenté d'appliquer cette théorie i la pratique
de la conception.Il aproposé de remplacer les forces latérales qui agissent sur
un barrage pendant un séisme par une force statique dont 1a grandeur est expri-
mée a 1'aide du coefficient sismique lui-méme évalué par 1'une des maniéres
suivantes :

- le coefficient sismique & une profondeur donnée est é&gal a la
racine carréede la somme des carrés des coefficients sismiques pour les pics
de réponse des 4 premiers modes :

n=4 1/2
RY) =| 3 )12
n=

- le coefficient sismique & une profondeur donnée est &gal & la valeur
maximale a cette profondeur pour chacune des distributions modales

K(y) = [kn(y)

Ces deux expressions tentent d'estimer la distribution maximale du
coefficient sismique agissant & tout instant pendant le sé&isme. On obtient des
distributions variant d'une valeur maximale & la créte du remblai pour 0 & la
base.

Utilisées de cette maniére, les analyses dynamiques de la réponse
tentent seulement de déterminer les forces d'inertie maximales susceptibles
de se développer d tout instant pendant un sé&isme, puis ces valeurs sont injec-
tées dans une analyse pseudostatique . Cette méthode souffre de certaines limi-
tations :

- Le choix d'un coefficient sismique maximum & une profondeur donnée
pour un mode donné méne d une surestimation des forces d'inertie développées.

- Comme dans toute méthode pseudostatique, on ne tient pas compte de
la durée d'application des forces d'inertie. Le facteur de sécurité tel qu'on
peut le définir pour un sol ayant un comportement rigide plastique ne peut donc
devenir inférieur & 1 sans qu'il y ait rupture ; de méme, toute déformation per-
manente constitue une rupture du remblai.




126

Cette méthode donne pour k la valeur suivante :

¥
1 = JO(Bn H\ t |
k(y,t) = — L 2mn S ug sin mn(t—T) dt
n=1
g Bndl(ﬁn) 0
ol t = temps
g = intensité de la pesanteur
h = hauteur du barrage
n = ordre du mode de vibration
Jo = fonction de Bessel de ler espéce et d'ordre 0
J.(B y) = forme du mode de vibration pour le niéme mode correspondant &
0‘"nh 4
la nulsation w 5 )
By = Zéro de 1'équa%ion Jqol MV% h) = 0 ayant une valeur fixée pour
chaque mode (Bl = 2,204, 82 = 5,52 , B = 8,65 par exemple)
o = masse volumique
G = module de cisaillement N
w. = pulsation naturelle d'oscillation du barrage dans le n'®™mode
! _ 8y\[G
wn_—f'rll 0]
Ug = accélération du sol de fondation

Hatanaka (1955) a étendu ce type d'analyse et a montré que lorsque la
longueur devenait supérieure & 4 fois Ta hauteur, on pouvait considérer Ile
remblai comme infiniment long.

Ambraseys (1960) |1| a &tudié le cas d'un coin tronqué de module
uniforme et celui d'un coin symétrique de module uniforme reposant sur un
milieu élastique semi-infini (donc amélioration par rapport au support rigide).

Rashid (1961) a choisi un module de cisaillement augmentant avec la
racine cubique de la profondeur, ce qui est représentatif des barrages construits
avec des sols pulvérulents.
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- Ces analyses considéraient le barrage comme constitué de couches
fines horizontales dont Tles mouvements n'étaient dus qu'aux contraintes de
cisaillement. I1 faudrait aussi tenir compte des compressions et des tractions
relatives verticales.

D'autre part on ne tient compte que des secousses horizontales du
terrain et on néglige les effets des mouvements verticaux.

- On a supposé avoir une déformation élastique du sol et une dissipa-
tion d'énergie par amortissement visqueux. Cependant les déformations du sol
sous contraintes élevées ne sont pas réversibles et il y a dissipation d'énergie
par un amortissement & cycles d'hystéreésis.

Cependant tous les auteurs s'accordent pour reconnaitre que les rem-
blais réagissaient aux mouvements sismiques comme des corps déformables.

En dépit de ces limitations, 1'analyse de Ta réponse &lastique donne
un schéma qualitatif de la distribution de 1'accélération dans un remblai non
rigide.

3. Exemple de calcul de valeurs de k

I1T est intéressant de comparer les valeurs des coefficients sismiques
obtenus par les différentes méthodes sur un exemple numérique : soit un barrage
long, homogéne, de 90 m de haut, construit avec un matériau compacté dont la
vitesse de propagation des ondes S est de 300 m/s (valeur typique pour des allu-
vions cohérentes récentes) soumis & la composante N-S du Tremblement de Terre
d'E1 Centro en 1940, 1'accélération maximale du terrain atteignant environ 0,3 g.

- Régles empiriques : k compris entre 0,10 et 0,15 (USA)
k compris entre 0,15 et 0,25 (Japon)
- Corps rigide :k = 0,3, correspondant a 1'accélération maximale
du terrain
- valeurs recommandées par Ambraseys, déterminées par une analyse

élastique de la réponse et 20 % d'amortissement critique
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4 1/2
k(y) =[ ifi(kn?(y)max) et k(y) =[kn(y,‘Jmax
n=

- valeurs données par le code russe : k = 0,23 (sé&isme relativement

fort et » compris entre 0,2 et 0,3.

Les résultats sont représentés sur la figure E.2

USA‘—— JAPON
90 ‘L

Vbl
-

75 |—= /
Arbraseys k=E‘n]|max

[ - I /2
%Ambruseys k= z(knﬁ\ux]‘
15 | ERAL } -
. |

o LAY rieesigmtion maximale
0.2 0.4 06 08 10 1.2
Coefficient sismique

60—
Haouteur 45| &:

(m.)
30

I
I
I
!
|
!
1
|
|
|
I

A

Figure E.2 - Exemples de caleuls de coefficient sismique par difpérentes méthodes

Apparemment 1'ingénieur a un large choix pour déterminer le coefficient

sismique. La grande garme de valeurs et Tes opinions couramment en usage sont
une Timitation sérieuse dans la pratique et reflétent sans doute 1'incertitude
des ingénieurs face & cet aspect de la conception des barrages et des remblais.
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II. CALCUL D'UN COEFFICIENT SISMIQUE DYNAMIQUE

Dans ce chapitre consacré au coefficient sismique, nous avons vu toute
la difficulté qu'il pouvait y avoir & essayer d'incorporer un coefficient sismi-
que dans une méthode pseudostatique d'analyse de la stabilité vis-i-vis des
séismes.

Certains auteurs ont alors pensé qu'il serait plus rationnel de déter-
miner des coefficients sismiques dynamiques représentant les variations dans le
temps des forces d'inertie auxquelles est soumis le remblai pendant le séisme.

IT a donc fallu développer une méthode de prévision des forces d'inertie dyna-
miques et leurs variations dans le temps.

1. Distribution de 1'accélération dans les remblais

L'hypothése du corps rigide ol 1'accélération serait la méme & chaque
instant que celle de la surface du terrain a &té abandonnée au seul profit de
la théorie viscoélastique. L'utilisation de cette théorie est justifiée par les
faits suivants :

- La réponse de petits barrages (H = 30 m) & des vibrations artificielles
a montré des pics de résonance pour 1'accélération. Les fréquences de résonance
observées sont en bon accord avec celles prévues par la théorie viscoé&lastique,

- La théorie prévoit que les accélérations induites doivent augmenter
avec la hauteur & partir de la base. C'est ce type de comportement qui a &té
observé :

. lors d'essais sur des modéles réduits,

. par des sismographes installés sur le barrage de Cachuma en Californie
en 1957 : 1'accélération maximale du terrain était de 0,01 g mais 1'accélé-
ration maximale de la créte a atteint 0,025 g,

- @ propos des mesures effectuées sur le barrage de Sannokai (Japon) lors
de plusieurs petits séismes.

J
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I1 apparait alors |7 | que la théorie de la réponse viscoélastique
procure une approche raisonnable pour déterminer Tes forces dynamiques induites
dans un remblai par un séisme et 1'analyse par tranche de cisaillement utilisée
dans le paragraphe précédent peut servir dans ce but, mais elle n'est pas suffi-
sante pour déterminer les contraintes maximales.

=) 1
U (y,t) = 2w

s
348, B) / iy e n () sin(y (t-1))dr
BnJl(Bn)

ol A, est la facteur d'amortissement du n'®M€ mode de vibration

0

2. Coefficient sismique moyen

A partir de la distribution de 1'accélération dans un remblai, le pro-
bléme &tant unidimensionnel car on ne considé&re qu'une force horizontale, on
peut évaluer cette force latérale agissant sur une masse potentielle de glisse-
ment par

F= on(y)i(y) (fig. £.3)

digtribution de
| acceleration

au temps t=t;

\"\.__
4
W

'y

Figune E.3 - Variation de L'accéliration avec £a hawfeur du
point considéné dans La masse en glissement
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On peut aussi exprimer cette force par 1'intermédiaire d'un coefficient
sismigue moyen km

soit la valeur de k_ = 1 zm(y)u,(y)
m ¥ a

on peut aussi connaitre la variation de km dans le temps.

Cette théorie conduit & une valeur différente du coefficient sismique
moyen pour chague masse potentielle de glissement et d chaque instant.

Pour simplifier, i1 faut accepter d'assimiler la masse de glissement
a un coin (fig. E.4).

e =

Figure E.4 - Simplification de La forme de fa surngace de glissement
TAQULE C.7 pLLh 4

On calcule ainsi le coefficient sismique moyen en calculant la force
de cisaillement induite par le mouvement du terrain sur la base du coin i la
profondeur y et en divisant cette force par la masse du coin.

Si les accélérations restent constantes le long d'un plan horizontal,
le coefficient sismique moyen sera le méme pour tout coin ayant sa base au méme

niveau et sera fonction de Ta pente de 1'extrémité extérieure du coin.
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Pour calculer la force de cisajllement, i1 faut connaitre Ta distri-
bution des contraintes sur la hauteur du remblai. Le déplacement a une profondeyp

y sous la créte s'écrit
Vi ol V,(t) est 1'intégrale

u(y,t) = ? Vn(t) de convolution

La distribution de la déformation de cisaillement est donnée par
2 y

du(y,t) o L]l(Bn ﬁ)
s = T

3y =l hw 3508,

Vo)

et celles des contraintes de cisaillement par

¥
du(y,t) 2Gdl(Bn h)
Wy,t) = 6 —— = I — V()
dy n=l w,d1(8,)

La force de cisaillement qui s'exerce sur un coin de base b(y) est

Fly,t) = t(y,t) . b(y)

C'est aussi en fonction de 1'accélération moyenne [Ua(t)]

m
F(y,t) = masse du coin x [Ua(t)]m = (% g-b(y).y) [Ua(t)] m
y
o (o] 2F(y,t) w Vg I1(By) e
i T % ) . 4
s s Bafwrrae =l y By J1(8,)
B
ot w o= (—Mv) et v, o= |
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On remarque qu'a cause de la géométrie, la valeur du coefficient sis-
migue moyen pour une masse potentielle de glissement & une profondeur donnée
est indépendante de la Targeur de la base du coin.

Les résultats des calculs montrent alors que les coefficients sismiques
moyens varient considérablement selon le coin considéré, les valeurs étant plus
élevées lorsque les coins sont placés haut dans le remblai. De plus, les ampli-
tudes des accélérations moyennes représentées par ces coefficients sismiques
sont sensiblement différentes de celles du terrain. Des résultats numériques
figurent dans le tableau du paragraphe suivant.

3. Limites de 1a méthode

Pour pouvoir utiliser correctement cette théorie unidimensionnelle,
i1 est nécessaire de connaftre certaines caractéristiques du matériau : le module
de cisaillement G, ou la vitesse des ondes S, VS et le facteur d'amortissement).

La théorie suppose un module de cisaillement uniforme dans le remblai

ce qui semble valable pour Tes alluvions et les argiles en premiére approxima-
tion.

Les ordres de grandeur de Vg pour les barrages sont les suivantes :
- barrages constitués d'argile +silt : 100 m/s
- barrages constitués d'alluvions : 300 m/s.

Lors des grandes déformations, le module de cisaillement est inférieur

.d _celui mesuré en phase purement &lastique d cause du comportement non linéaire

des sols. On a mesuré des pertes de 50 % |7].

Deméme e facteur d'amortissement visqueux de 1'ordre de 5 & 10 % pour
‘les vibrations de faible amplitude augmente Jjusqu'a 20 % environ.
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Résultats des calculs

hauteur Vs
m m/s 1/4 sup 1/2 sup 3/4 sup h
30 0.35 0.30 0.22 0.16
100 100 0.20 0.15 0.10 0.08
200 0.10 0.07 0.04 0.03
30 ©0.40 0.35 0.30 0.25
100 :| 300 : 0.36 0.28 0.22 0.16
200 ©0.24 0.16 0.11 0.08

Dans tous les cas km est plus grand lorsque la masse potentielle
de glissement se situe & un niveau &levé du barrage. Pour un méme niveau relatif
de la surface de glissement, le coefficient sismique diminue lorsque la hauteur

du barrage augmente.

La vitesse des ondes S joue aussi un rdle puisque apparemment la cons-
truction d'un remblai avec un sol plus déformable, donc dont la vitesse des ondes
de cisaillement est plus petite,développe des forces sismiques plus faibles.

11 apparait en conclusion de ces &tudes que dans le choix du coeffi=
cient sismique, i1 faut bien tenir compte des caractéristiques suivantes :

- hauteur du barrage ou du remblai,

- caractéristiques des matériaux,

- position de la surface de glissement.
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III. LE COEFFICIENT SISMIQUE DANS NOS CALCULS

Ce paragraphe a pour but la dé&termination de 1'intervalle de valeurs que
peut prendre le coefficient sismique dans une approche pseudostatique d'analyse
de stabilité des pentes.

Dans le cadre de 1'hypothése du comportement rigide plastique du sol,
le coefficient sismique représente 1'accélération du sol qui est Ta méme en tout
point. IT est donc nécessaire de connaitre la valeur des accélérations atteintes
dans le sol pendant un tremblement de terre. Nous présentons ici différentes
études statistiques réalisées ces derniéres années.

1. Détermination de 1'accélération maximale atteinte Tors d'un

séisme @ partir de la magnitude

De nombreuses études statistiques ont &té réalisées ces dix derniéres
années pour donner des relations empiriques liant 1'accélération maximale du sol
(voire pour certains auteurs la vitesse maximale et le déplacement) et la magni-
tude du tremblement de Terre |5| . L'accélération est alors fonction d'une dis-
tance qui peut étre épicentrale D, hypocentrale R ou a la source d'énergie la
plus proche (fig E.5).

EpucEntre nStotion
[ ez
: 0 -7
| &
1 //’R
" L
—F'/
Foyer

Figure E.5 - Distance a 2'éplcentre D et au foyer R
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I1 est difficile de corréler entre elles ces différentes &tudes a cause
des diverses définitions de distance ou de magnitude utilisées. De plus les for-
mules empiriques données varient avec le type de sol concerné. On peut cependant
se baser sur les estimations suivantes de la valeur de 1'accélération maximale
atteinte (donnée en fraction de 1'accélération de la pesanteur).

Tableau 11 : valeurs de k

SOLS MOUS SOLS DURS

M .  Distance : , ET : ROCHERS
: : ALLUVIONS  :  INTERMEDIAIRES :
10 km 0,20 0,19 0,18
5,8 30 km 0,07 0,06 0,05
50 km 0,03 0,04 0,02
10 km 0,40 0,38 0,46
6.5 30 km 0,20 0,17 0,19
50 km 0,10 0,09 0,08
10 km 0,54a 1,2 0,43 1,1 0,54 0,9
7.5 30 km 0,33 0,5 0,2 3 0,6 0,25
50 km 0,20 0,130,3 0,10

Pour les magnitudes M< 6,5 le nombre de données traitées permet de
limiter la dispersion des résultats alors que pour M = 7,5, les événements étant
plus rares, i1 est impossible de donner une moyenne.

Les différentes &tudes qui ont permis de remplir ce tableau sont dévelops

pées en annexe.
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2. Détermination de 1'accélération maximale atteinte lorsd'un séisme
d partir de 1'Intensité

Aptikaev (1982) |3| a présenté une étude statistique qui Tui a permis
de tracer la distributiondes accélérations maximales lors d'un séisme en foncion
de T1'Intensité de Mercalli Modifiae (fig. E.6)

N,%
100 (
i j/f//;“'A //w*~r AL
80 ol r/ ,’A }r” /i)
PV
v / /
60 <§’r’/;? / 45’,/’ Sty o /
SN YT 8/ 4 |4
7 7
SAr L oL &/ 80 5 |
R R Cieh
. v f/ %
Dl /|
. i e /
1 2 3 45 T10 100 1000

Figure E.6 - Distnibution de £'accélination maximale en fonction
de £'Intensité de Mercalli Modifide
(n neprésente Le nombre de A&ismes)
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On peut en déduire 1'accélération maximale pour un pourcentage déterming

de séismes provoquant une secousse d'intensité I.
Ces accélérations seront déterminées pour 50 % et 80 % de sé&ismes
d'intensité I.

Tableau 12

& 1= VI VII VIII IX
seismes

50 % 0,035 9 0,12 g 0,20 g 0,45 g

80 % 0,10g 0,22 g 0,35 g 0,70 g

3. Conclusion

Nous retiendrons pour nos calculs une valeur du coefficient sismique
inférieure ou égale a 0,3.
En effet d'aprés les tableaux précédents, cela doit permettre de prendre

en compte les séismes de magnitude inférieure ou égale a 6,5, voire 7,5 pour un
éloignement suffisant, ou ceux provoquant des secousses d'intensité inférieure ou

égale a VIII.

1T faut aussi se rappeler que ces tableaux concernent 1'accélération
maximale du sol ; la durée pendant laquelle le sol est soumis & cette valeur

de J'accélération est dont trés courte.
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CONCLUSION

Ce chapitre vous a permis de présenter les diverses définitions du coef-
ficient sismique k ainsi que les quelques théories qui permettent de le calculer.

Mais nous avons surtout voulu essayer de relier ce coefficient aux
divers paramétres géophysiques mesurés lors des tremblements de terre.

Dans le cadre de la méthode pseudostatique, retenue pour calculer un
facteur de sécurité et des déplacements, nous avons donc utilisé des analyses
statistiques concernant la détermination de 1'accélération maximale atteinte

par le sol lors des séismes. Cela nous a donc permis de limiter la valeur du
coefficient sismique 3 0,3.
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F. CALCUL DU COEFFICIENT DE SECURITE PSEUDOSTATIQUE

I. METHODE DE TAYLOR

1. Présentation de la méthode et &laboration des formules analytiques
dans le cas statique

2. Adaptation de la méthode de Taylor & une description pseudostatique
d'une sollicitation dynamique

IT. METHODE DES PERTURBATIONS

1. Prééentation de la méthode et formulation dans le cas statique
2. Application @ un cas simple

3. Adaptation de la méthode des perturbations & une description
pseudostatique d'une sollicitation dynamique

III.METHODE DES BLOCS APPLIQUEE AU CAS D'UN BARRAGE A NOYAU ARGILEUX

1. Développement de Ta méthode dans le cas statique

2. Adaptation de 1a méthode des blocs & une description pseudostatique
d'une sollicitation dynamique
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F. CALCUL DU COEFFICIENT DE SECURITE PSEUDOSTATIQUE

I. METHODE DE TAYLOR (avec cercle de glissement en pied de talus)

1. Présentation de la méthode et élaboration des formules analytiques

dans Tle cas statique

C'est une méthode globale qui suppose la ligne de glissement circulaire.

Les contraintes & sont inclinges de b sur la normale au cercle de glissement.
La réaction R est tangente a un cercle concentrique au cercle de glissement de
rayon k*psin 9. (fig. F.1}.

Figure F.1 - Méthode de Taylon
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Méthode : on détermine P> donc la position de ¥ dont on connait la
direction paralléle & SlSZ'

On se donne un F¢, on calcule alors Kbsin¢c ce qui donne la direction
de R

on détermine alors K puis F,.

1 Fo='F le probléme est résolu, sincn on recommence.

¢

1_Direction de K

3 Direction de ﬁ-:: determination de K
=} determination de F

Figure F.Z - Sclution ghaphique

11 faut calculer 1'aire de la surface A5152 = triangle + calotte.

- Direction de ¥ : elle est connue puisque paralléle & 5152 repéré par 1'angle

que fait 5152 avec 1'horizontale

X1 = X
tg 6 = ———————ji— ol X1 et x, sont les abscisses de 31 et S2 et H
H

la hauteur du talus.
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Figure F.3 - Détermination de La direction de E en statique

Elle est déterminée par 1'angle (8§ - €) que fait la tangente au cercle de rayon
Ehsin¢c de centre C et passant par E, avec la verticale

XE = XC K* psing
tgd = — — ¢, = Arc tg (3—9) sineg = ———8
Mg ® Mg F CE
CE =\ -x0® + (v - vp)?
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Figure F.4 - Polygone des forces en statique

GE
EF =
sin 9 + cos 8
tg(8-¢)

- Calcul du facteur de sécurité

K ¢ 5.5 5,S 2 sin - ol o= S$.05.
= —— X = —— = 2
Fe 172 172 5 1
) o

2pC sin ——
d F. = £
onc F. =
K
cos 0
soit FC = _2pC sin > sin 8 +
W 2 tg(S-¢)

147

2. Adaptation de Ta méthode de Taylor 3 une description pseudostatique
d'une sollicitation dynamique

On ajoute une force sismique proportionnelle au poids soit d'intensité
k.W.

Cette force sera choisie horizontale puisque 1'effet de la composante
verticale est faible comme 1'a montré Sarma |2].

La détermination du poids du sol susceptible de glisser et celle de la
N :
direction de K sont identiques au cas statique.la détermination de la direction
=
de R se fait comme en statique en remplacant le point E par le point E'(fig. F.5)

- Détermination de K

L'intensité de l1a force de cohésion est représentée par la longueur E'F.

G'E' k
E'F = (1 + )
> CoS 8 Hg(s'-=')
(m +___>
tg(s'-e')
, et
avec tg & = —E _ZXC_ sin €' s L PSTNge
Jc T YE! CE'
et CE' = \/ (XE‘ - xc)2 + [(¥g* - ye)?

g  ———

Figure F.5 - Polygone des forces dans Le cas pseudostatique
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- Calcul du_facteur de sécurité
C C o : 2pC o
— = — sin —
K = X 5182 - 20 sin c y >
FC c
cos &
( sine + )
tg(g'-e')
20C o
dIOU FC = T 51“ _—
k
1 +
tg (&'-¢€")
2pC a cos (9 - (8" =e") ) }
i = sin — :
A W sin (8' -e') + k cos(§' -€')

La solution analytique détaillée, 1'organigramme du programme réalisé
en Basic et des exemples d'utilisations figurent dans 1'annexe 2 du présent

mémoire.

IT. METHODE DES PERTURBATIONS (avec cercle en pied de talus)

Le LCPC utilise fréquemment cette méthode |1| qui est ici testée avec

une ligne de glissement circulaire en pied de talus (fig. F.6) pour une comparai-
son  avec la méthode de Taylor.

1. Présentation de la méthode et formulation dans le cas statique

C'est une méthode des tranches, dite exacte.
On suppose en effet gue Ni = Wj CoS aj (H14HoY '(x) )
ol y(x) représente la ligne de glissement (ici un cercle), Hy et up

etant deux paramétres permettant d'obtenir un méme nombre d'équations que
d'inconnues.

Figure F.6 - Méthode des perturbations : notations
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Equilibre_vertical d’une_tranche

C4

Wi+ (ViV50) - F ear

Equilibre_horizonta

bs .
: sin a; - Nj tadg sinay - Njcos a3 = 0
i F

Ci bs tgd: .

]

] tge; , Ci _Di 4 Dy B .
riw1 p(N_.l _E_l + E? 050 ) + Vi(r1 + 7?) Vi-l(ri 7;)+ H111 H1._1
b ;
avec r; - — = r, . + bi~1
i 5 i~-1
2
biy2
p? = (15 +e,‘)2 + (r + <1)* -l-»11 = \/Oz' ("'1 + -vg-)z -8y
On obtient alors pour i = 14an
Mo-Ve = Sib, tg a; - Ns (29 sin astcos as) = - V
Vil 7; i tg ooy i (=2 in aj+cos aj) = j
H . T N-(Egzi-cos as=sin a:) = H;
i-1" IWTF i i i
tgo; Ci _bj bi-1 - bj
raWe= oN, =21 - o 21 L =y, _(r. . + )=H: 1: 1= <V.(r.+21)-H
it i F o cosa i-1v -1 ” i-1"i=1 v,
Dans le cas d'un talus homogéne Vi b; =0 s C3=C
Ny = Wy cos “1(“1 - poy')  y(x) étant un cercle y' = tg a;

1

=14

0
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lére équation

= . Ci bi ) 15994 sing. . |
Vi = Vi-l wi + _j?_ i tga; + N1(—7;¢ sina; + cosa) |
Vy = 0
Ve = O

‘ \

n
5. C
i=1 oo

avec Ni = wi cosai(ul + uzy')

ce qui donne
n n |

t9d; t901 ¢ |

My 2 NiCOSai(-—ETL sinaj+cosas) | + uy 2 Hiy’c05a1(-—EéL sinaj+cosa;)

i=1 i=1

" |

=T (W; - G b. tgas) |

i=1 i

1 |
[ i b tga; + Ni(E%?i sina,. + cosay) - Wj } = 0

28me équation

i C; tgos .

Hy = Hi; + 7} by + Ni(—%gm cosa; - sinay)
H0 = 0

Hn = 0

il
o

2 %}-bi + Ni(Eggi cosa; = sinas;)
1=

F 1 1

—

soit avec N;y = W4 cosoi; (ul + pzy')




152

n

i
‘i:l F 1:1 J 1=1

3éme équation

En faisant la somme de toutes les équations pour i = 1 & n on obtient

n
P i B )
—F—<2 (N; tgo; *Ciaﬁq—)> ‘El SL

i=1
b o5
D'ol Te calcul de F = = i
T Y‘i W
. —
i=1 0
4 :
comme — = Sin oy on retrouve la formule de Fellenius
p
Methode : on choisit une valeur de F.

11 faut utiliser le systéme suivant pour calculer pyjet u,

o n tad: . 2 | g%y s r
U1 i—% wicosai( ; 1 s1nui+cosai) + Uo 151 [wiylcosui("Fﬁ 51nai+cosui)
n ;
= I (W Cibjtge )
= F
tg ¢
M % L\*.crjsm.(s1'n0t.-t'5]q)'i cosd.)| + U g W.y'coso(sina; - cll
1gop | 10 U i 2 4= | 1 L F
n o
S - (E-[bi )
i=1 F

n n
+he 3 . 1 tq) —c9
3 (C]b])+u1 b3 {wicosai(ti?l.coga1~51na.)] + My 5:{W1Y cosai( ﬁ:T CoSa;=STna; |s

0
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On peut alors calculer les Ny = W, cos mi(ul + uoy')

et la derniére équation permet de vérifier si F a &té bien choisi =

n bi
. 151 (N; tg o5 + C, COSOH_}
r.

n
T — W
=1

1 P 1

2. Application a un cas simple

Pour comparer les résultats a ceux donnés par la méthode de Taylor on
étudiera le cas suivant :

- rupture circulaire

- cercle de glissement en pied de talus

- sol homogéne v, C, ¢.

Les équations deviennent

V. = ¥iip = We + L by tga; + N.(EQE sina, + cosai)

i F 1% e i
- C tgo .
Hy = Hi-l + F’bi + Ni(—E—COSai - s1na1)
. b= b
tge C by i-1 i
roWs - pN,=2% - p-= ~ V. _4(r o# ) = Hi 7 T4 == Vo(r, + —) = H: 1.
i T F cosa, i-1Yi-1 5 1=k "1=1 it 5 11

ce qui donne pour le systéme servant au calcul des coefficients My et Mo

[ n n n n
tgo . 2 tgo - e
Mo =+ I (W.sina.cosa;)+ & (W.cosa;)| + uw, |—2= T (W.y'sina.cosa.)+ & (W.y'cosa.)
1[ F 1=1‘ i i LA i 2 F o1 | i LR i
n c M
= z (W ) - = I (b. tg )
=R
|
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T iro )28 T (u;cosiy )| + | 2 (U )- $88 2 (ol
T .COSO.: Sino, ) ——2— .COSU. )| + Usl I (W.y'cosa.sino,)- == Ly
BT oy AL Gt 8 T 1 PRt At 2l T T 121( iY C°m4
n
L i,
Foi=1
Dans le cas de la rupture circulaire y' = tgo,
le calcul de F devient :
n n b,
tgop . Ni + C. I
i=1 i=1 cosa;
F =
n
T W. sino.
i=1
n
On remarque que 151 bi = Xp T X X1 et X5 &tant les abscisses de S1 et 52
n b'l —
I = S§.§ = oo

3. Adaptation de la méthode des perturbations & une description pseudostatique
d'une sollicitation dynamique

On rajoute une force horizontale proportionnelle au poids pour chaque
tranche kW, (fig. F.7)

Equilibre vertical d'une tranche (équation inchangée/statique) :
Ci by t9oy
— sina; - Ni —=sina; - Nic05ui = 0

F coso; F

.i

Equilibre horizontal d'une tranche :

(Hi_,=H.) + Yo e n, B9 cosa, - N, sina. - k. = O
i-17" = AT T % T Ny T i T
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Figure F.7 - Méthode des perturbations dans Le cas pseudostatique
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tion analytique détaillée, 1'organigramme du programme correspondant réalisé

Moment d'une tranche/ centre du cercle de glissement : Dans la derniére équation intervient le terme ks., d'ol la valeur de F donnée par |
n n b, |
tap; ;i by b, bs_y tgo . I N; + C. I——
r.W.+ks.W.- o(N R ) # Vo (r.+ —)-V, J(rs_+—=+ H.1. - H, -T. . = @ j=1 i=1 cosc.
LI B | 1 it i =10 i i-11-1 i
F F cosa; 2 2 F =
n Py ¥ ksi
— P L
Nous nous contenterons d'appliquer directement ces formules au cas de 1=l
la rupture circulaire en pied d'un talus homogéne. |
Ce qui donne le systéme suivant : On notera que la connaissance des s; ne se fait qu'en connaissant les coordonnées
des centres de gravité de chaque tranche.
C i . ‘ . . " _
Wi - Vig - = b, tga; - Ni{“gg sin a; + cosay) = -V, On trouvera en annexe du présent mémoire la solution analytique détail-
lée de cette méthode et 1'organigramme du programme réalisé en Basic.
C £ ; e 1a s
Hiog * ‘E by + Ni(—gg cosa; - sino,) - kwi = H; Figure &galement en annexe un développement intitulé "Méthode des pertur-
bations appliquée & une ligne de rupture quelconque" qui comprend une formula-
(r.tks. )W. - o N_E_9 - p.g El_ - V. o (r + bi‘l) - H 1 ==V, (r +?i)-H] tion de la méthode en statique et son adaptation & une description pseudosta-
TRASEOLE _ s, T Py 8
TF F €059 1=l 2 Tae "=l LN o tique d'une sollicitation dynamique. Ce paragraphe comprend également une solu-

La lére équation reste inchangée par i s ; . .
q gee par rapport au cas statique en Basic avec desexemples d'application.

: tgo ; tgo } g
ul‘flwicosai(—Ef-s1na1+cosai) + uzﬁfl wiy cosai(—E—s1nui+cosui) =ifi (Wiwﬁ“bitgaﬂ

Dans la 2é&me équation intervient le terme - kwi

n
3 ¢ b_i + Ni(—t-gg cosa; - Sina;) - kW. = 0
=l F ! L ]

ce qui donne aprés remplacement de Ni par sa valeur

n n n
tg¢ . ‘ tge . C
u{ I WiCOSai(—F— cosai-s1nai)} + uz{z wfy COSai(-%—-COSai—S1nui) = I (kwi- Ebi)
i=

=1 i=1 i=1

On remarquera que le systéme Tinéaire permettant le calcul des coefficients Hy

| et Uy ne différe du systéme obtenu dans Te cas statique que par le terme constant,
. alors que les coefficients de Hq et Mo restent les mémes.
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Figute F.§ - Mthode des blocs : schima des forces ext@rieures

Figure F.9 - Equilibre du bloc sup@rieur (:)
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IV. METHODE DES BLOCS APPLIQUEE AU CAS D'UN BARRAGE A NOYAU ARGILEUX

1. Développement de la méthode dans le cas statique |3,4]

Avec les hypothéses faites sur les matériaux composant le noyau (sol
purement cohérent) et la recharge (sol purement pulvérulent), les forces extad-
rieures agissant sur 1'ouvrage sont représentées sur la figure F.8

Pour n = 2 tranches le probléme de 1'analyse de 1'équilibre est statiquement
déterminé :
On a 6 inconnues : Z (2 composantes), F, Nis Ry, @
.€quilibre horizontal des tranches 1 et 2
et 6 Bquations{.équilibre vertical des tranches 1 et 2
.équilibre des moments des tranches 1 et 2

Puisque les positions exactes de Z et de R nous indifférent, on peut se contenter
des équations d'équilibre des forces, ce qui donne pour la tranche (:) (fig. F.9)

Equilibre horizontal

Zcos(¢p . = §) - Nysing + Kycose =0

¢
Equilibre vertical

Wy - Zsin{¢c -68) - Nlcose = Klsine_ = 0
leins - Zcos(¢c -8) = K,cos8 « . C -
. _ _ " i1 = g
N,cos8 + Zs1n(¢c -§8) = Wy - Ksing F

Wocos(®_ - 8) + K,sin(¢. -6 - 8)
d'od N = 1 C 1 ¢

cos(qbC -8-0)

cos(¢C -8-.8)
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Pour la tranche (:) (fig. F.10)
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En égalant les 2 valeurs de Z trouvées et avec

C C.L tgd |
Ky = =.0C = Z=—= et t = 9%
1 F E- e =
on a
Wysine - K, _ W, [tgo cosa - sina ]
cos(¢.-6- 8) cos(¢, -6-a) - tgo.sin(o, - 8- a) |

ce qui donne

Figure F.10 - Equilibre du bloc infériewr @

Equilibre horizontal

N,tg¢ cosa - stina - Zcos(cpC -8) =0
Equilibre vertical
Wy = Nytgo sina - Nycosa + Zsin(¢, - §) = 0
Nz(tg¢cc05a - sina) - Zcos(¢c -8) = 0
N2(t9¢csinu + cosa) - Zsin(o, - §) = W,
D'od

wzcos(¢c - §)
N2 =

cos(¢_ -6~ ) - tgp..sin(e. -6- a)

W, [tge cosa - sina ]

cos(¢, =6-a) - tgp..sin(o. -8 - a)

F3. [ Wysind cos(s+a) + Wycos(6+8) sina ]
+F2. [2w151n6 sin(s+a)tgd - Nzcos(a+6+8)tg¢ - C.L.cos(6+a) ]

]
=F [ wlsine cos(d+a)tgp + W,cosa, sin(8+6)tgp? + 2 C.L.sin(6+a).tg¢]

2
+ C. tgd .L.cos(s+a) = O

Pour le calcul de F on procédera par itérations en mettant cette &quation sous
la forme

2. Adaptation de la méthode des blocs a une description pseudostatique |
d'une sollicitation dynamique '

On rajoute aux équations d'équilibre précédentes une force horizontale
proportionnelle au poids de chaque tranche. On supposera en outre que la sépara-
tion en deux blocs garde une forme semblable & celle observée en statique.

Pour la tranche supérieure ((:)), les équations deviennent pour 1'équilibre
horizontal :

Z cos(¢¢—6) - Ny sing + Ky cose - kwl = 0 |




162

1'équation de 1'équilibre vertical reste inchangée :

Wy - Zsin(¢c—6) - Ny cos® - Ky sine = 0

Le calcul de Z donne

Nl(sine + kcos8) - Ky

cos(¢c-6—e)

Pour la tranche (:) , ces mémes équations s'écrivent

Nztg¢ccosa - stina - Zcos(¢c-6)- ki, = 0
et pour 1'équilibre vertical
wz - N2t9¢csina - N2c05a + Zsin(¢c-5) = 0
d'oll Ta valeur de Z
W, [tgg (cosa - ksina) - (sina + kcosa) ]

COS(¢C”5-G) - tg¢c.sin(¢c-5—u)

En égalant les 2 expressions de Z on trouve comme dans le cas statique, une
dquation du 3@me degré avec k comme paramétre supplémentaire, la résolution de
cette dquation s'effectuant par itération de Ta méme maniére que précédemment.
On trouve :

F3. [ wl(sine+ kcos8).cos(&+a) + wz(sinu + kcosa).cos(5+e)]
+F2. [Zwl(sine + kcosd) sin(g+a)tge - C.L.cos(8+a) +
wz{sina + kcosa) sin(s+0)tgy - NZ(COSa - ksina)cos(s+6)tge ]
-F. [2c.L tggsin(s+a) + wl(sin8+kcose) cos(6+u)tg$ - Nz(cosu-ksinu)sin(5+e)tg$]

+ C.L. tg@. cos(§+a) = 0

On trouvera enannexe du présent mémoire une analyse détaillée de la
méthode comprenant la résolution de 1'éguation du 3éme degré en F et 1'organi-

gramme du programme réalisé en Basic suivi d'exemples de calculs.
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CONCLUSION

Nous avons pu présenter plusieurs méthodes permettant de déterminer
un facteur de sécurité pseudostatique dans des cas particuliers :

- d'une part celui d'une rupture circulaire en pied de talus par la
méthode globale de Taylor ou celle par tranches des perturbations,

- d'autre part le cas particulier d'un barrage a& noyau argileux incliné
revétu d'un parement frottant &tudié par la méthode des blocs, spécifique a ce
genre d'ouvrage, ol une partie au moins de la Tigne de glissement est connue

et par la méthode des perturbations adaptée & une ligne de glissement quelconque.

Ce chapitre n'a présenté que la théorie, les résultats numériques étant
comparés entre eux et exploités par la suite.

IT ne faut pas se cacher les limites de telles méthodes : le choix et
la significationméme du coefficient sismique ne sont pas comme on 1'a vu des
plus simples a établir (voir chapitre E) ; de plus la force proportionnelle au
poids qui intervient dans les calculs est une force statique que 1'on considére
donc dans les calculs comme appliquée pendant un temps indéfini, ce qui n'est
pas le cas lors d'un séisme.

Cela peut sembler aller dans le sens de la sécurité. Néanmoins, le
comportement dynamique des sols peut conduire & des phénoménes encore mal
connus (Tiquéfaction, variation de pression interstitielle,...) qui modifient
sensiblement les caractéristiques géotechniques des matériaux. Et les exemples
numériques montrent que ces méthodes sont assez sensibles aux variations des
paramétres géotechniques des sols et en particulier de C et de ¢.

[T ne faut cependant pas leur reconnaitre que des inconvénients :

elles sont commodes a utiliser lors de la réalisation d'ouvrages courants de
faibles dimensions ou lors de 1'&tablissement d'avant-projets sommaires a cause
de Teur rapidité de mise en oeuvre et de leur faible codt de revient informatique
(utilisation de micro-ordinateur). I1 faut savoir les utiliser avec discernement

et étre attentif a 1'aspect qualitatif des résultats des calculs.
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Le gros avantage de ces méthodes est tout de méme de pouvoir réaliser
un calcul des déplacements subis par 1'ouvrage lors d'un séisme sans faire appe]
a des moyens de calculs trop sophistiqués. C'est ce que nous verrons au chapityre
consacré au calcul des déplacements (chapitre H).

2]

3]
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G. PRESENTATION DES RESULTATS OBTENUS

L'ultime chapitre de cette partie va nous permettre de présenter les
résultats de nos calculs concernant le facteur de sécurité pseudostatique.

Le premier paragraphe est consacré d@ la rupture circulaire en milieu
homogéne. On y compare les résultats obtenus par les diverses méthodes présentées
auparavant ainsi que 1'influence des différents paramétres intervenant dans le
calcul. Les abaques établis @ partir de la méthode de Taylor permettent de déter-
miner 1'accélération critique d'un remblai et son facteur de sécurité pour un
coefficient sismique donné.

La seconde partie traite des barrages a noyau argileux incliné.

On y étudie 1'opportunité du choix par rapport au barrage a noyau central,
et les influences de la hauteur de 1'ouvrage et de 1'inclinaison du noyau

sur la résistance aux séismes.
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I. FACTEUR DE SECURITE PSEUDOSTATIQUE EN RUPTURE CIRCULAIRE DES

1. Généralités

Nous avons principalement utilisé deux méthodes : la méthode globale de
Taylor et la méthode des perturbations. Pour réduire le nombrede cas d calculer,
nous n'avons considéré que les cercles en pied de talus. De plus, afin de pouvoir
comparer les résultats de ces deux méthodes, nous n'avons traité que le cas des

talus homogénes.

Les résultats ont &té comparés 3d ceux obtenus par la méthode de Cullman
(glissement plan), tout au moins pour les pentes de talus assez fortes (60° et 70°),

2. Résultats qualitatifs

D'aprés les calculs réalisés sur plus de 200 talus, nous sommes amenés
d présenter les conclusions suivantes :

- En statique comme en pseudostatique, les méthodes de Taylor et des
perturbations conduisent au méme facteur de sécurité (fig. G.1, G.2, G.3) et au
méme cercle de glissement critique.

- On constate une diminution importante du facteur de sécurité lorsque
le coefficient sismique augmente, ainsi qu'un glissement vers le haut du centre
de cercle critique.

- Influence des divers paramétres : nous avons étudié 1'influence de
la pente du talus, de 1'angle de frottement interne et de la cohésion du sol.
Les courbes des figures G.1, G.2, G.3 montrent sur des exemples que ces trois
caractéristiques du remblai jouent un rdle important dans la détermination de 1a
valeur du facteur de sécurité.
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3. Abaques de calcul du facteur de sécurité

Les méthodes de Taylor et des perturbations donnant des résultats trés
proches, nous avons utilisé la premiére pour tracer des abaques & cause de sa
convergence plus rapide dans Tes calculs.

Ces abaques (fig. G.6 & G.11) représentent dans un repére £ , tg?
pour une pente de talus donnée, Tes différentes courbes F =1 o
correspondant aux diverses valeurs du coefficient sismique k. I1s permettent
soit de déterminer 1'accélération critique d'un talus donné, soit d'en calculer
le facteur de sécurité pour un coefficient sismique donné. Leur utilisation est

détaillée par Tes figures G.4 et G.5.

4, Comparaison avec la méthode de Cullman

Cette comparaison n'a été effectuée que dans le cas de pentes fortes :
60° et 70° sur 1'horizontale.

Le tableau ci-dessous présente deux exemples de comparaison.

Hauteur du talus : 10 m

Caractéristiques du sol : ¢ = 15° C = 50 kPa

; Coefficientz Pente  60° : Pente  70° ;
sismique t-=-==--cmmmmeeeeeemeeceeeeaa- it e b
Taylor Perturb. : Cullman Taylor Perturb. : Cullman
0 1.77 1.78 2.<ns1:XMLFault xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat"><ns1:faultstring xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat">java.lang.OutOfMemoryError: Java heap space</ns1:faultstring></ns1:XMLFault>