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RESUME

Le theme général de cette thése de Doctorat est I'analyse des pieux chargés
latéralement par la méthode de Winkler. Trois aspects importants de I'interaction sol-
structure ont été discutés :

Le premier aspect porte sur la détermination du coefficient de réaction du sol a
travers une corrélation avec les parametres de rigidité du sol en utilisant la méthode
semi-analytique par éléments finis. Les résultats obtenus sont comparés a ceux issus
d’'une analyse par éléments finis entierement 3D ainsi qu’a ceux issus des différentes
corrélations présentées par les chercheurs.

Le deuxiéme aspect discuté dans cette thése est I'applicabilité de la méthode
de Winkler aux monopieux rigides. Les incohérences et les limites de la méthode sont
d’abords détaillées, ensuite sont présentées les méthodes modifiées pour adapter la
méthode de Winkler aux pieux rigides. Une analyse par éléments finis de cas réels de
mono pieux supportant des éoliennes offshores est faite. Les résultats sont comparés
a ceux issus des méthodes modifiées de Winkler.

Le troisiéme aspect est consacré a la construction des courbes p-y pour les sols
liquéfiables.

Aprés un bref apercu des mécanismes de rupture des pieux chargés
latéralement dans les sols liquéfiables, une méthode simplifiée de construction des
courbe p-y basée sur la conversion des courbes contraintes déformation du sol liquéfié
est présentée. La dérivation des facteurs d’échelles permettant la conversion des
courbes citée ci-dessus est présentée ensuite.

Les différentes analyses par éléments finis utilisées dans ce travail ont donné
des résultats satisfaisants.

Mots clés : Méthode de Winkler, courbes p-y, pieux chargé latéralement, sols
liquéfiables, courbes contraintes-déformation, coefficient de rigidité, approche semi-
analytique, facteurs d’échelle, pieux rigides.



ABSTRACT

The general theme of this doctoral dissertation is the analysis of the laterally
loaded piles by the Winkler method. Three important aspects of the soil-structure
interaction were discussed:

The first aspect is the determination of the soil reaction coefficient through a
correlation with soil stiffness parameters using the semi-analytical finite element
method. The results obtained are compared with those obtained from a fully 3D finite
element analysis as well as those resulting from the different correlations presented by
the researchers.

The second aspect discussed in this thesis is the applicability of the Winkler
method to rigid monopiles. The inconsistencies and limitations of the method are firstly
detailed, then the modified methods to adapt the Winkler method to the rigid piles are
presented. A finite element analysis of real cases of single piles supporting offshore
wind turbines is made. The results are compared to those issued from modified Winkler
methods.

The third aspect is dedicated to the construction of p-y curves for liquefiable
soils. After a brief overview of the failure mechanism of laterally loaded piles in
liquefiable soils, a simplified method of construction of p-y curved is presented based
on the conversion of the stress-strain curve of the liquefied soil. The derivation of the
scaling factors allowing the conversion of the curves mentioned above is finally
presented.

The different finite element analysis used in this work led to satisfactory results.

Key words: Winkler method, p-y curves, laterally loaded piles, liquefiable soils,
stress-strain curves, stiffness coefficient, semi-analytical approach, scale factors, rigid

piles.
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NOTATIONS ET SYMBOLES

D, : Densité relative du sable

D, : Diamétre du pieu

Es : Module de Young du sol

E,: Module de Young du pieu

E,/E; : Rigidité relative monopieu/sol

Ep, : Rigidité initiale des courbes p —y
(EI), : Rigidite a la flexion du monopieu.

G, : Module de cisaillement du sol

I, r : Facteur de flexibilité de couplage croisé
k. : Coefficient de réaction du sol

k, : Rigidité normale du sol

k, : Rigidité au cisaillement du sol

Ky : Facteur de flexibilité du pieu

K[lexible - Rigidité latérale du ressort
K[texible - Rigidité de torsion du ressort
Kflexible : Rigidité de couplage croisé du ressort
L, : Longueur du pieu

p : Pression de contacte

R,,: Rayon extérieure du modele

ry : Rayon du disque

t, : Epaisseur du disque de sol

t, : Epaisseur du disque du Pieu

u;, : Déplacement latéral en téte du monopieu
y: Déplacement latérale du pieu

v, : Coefficient de Poisson du sol

0 : Rotation en téte du monopieu
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INTRODUCTION GENERALE

Les pieux sont les plus vieux éléments structuraux utilisés pour résoudre
les problémes de fondation dans les sols médiocres. Dans le passé, les pieux
verticaux étaient utilisés pour reprendre les efforts axiaux tandis que les pieux
inclinés étaient destinés a reprendre les efforts latéraux. Les forces latérales
engendrées par le mouvement du sol sont une préoccupation majeure pour le
dimensionnement et la conception des fondations sur pieux, surtout que ces
derniéres peuvent provoquer des contraintes excessives et des déformations
permanentes. Dans des cas extrémes, les déformations peuvent compromettre la
stabilité de la structure supportées par les pieux.

L’apparition de nouvelles structures soumises a des charges latérales
considérables telle que la houle dans les plates formes offshores a mis en
évidence la nécessite d’établir des méthodes de calcul pour le dimensionnement
tenant compte des sollicitations latérales.

Les méthodes de dimensionnement des pieux chargés latéralement se
divisent actuellement selon la maniére dont le comportement du sol est considéré
en trois grandes catégories :

» Les méthodes de calcul a la rupture, pour lesquelles le sol est considéré
entierement en état de rupture, dans cette catégorie on retrouve entre

autre la méthode de Brinch Hansen (1961) et la méthode de Broms (1964).

 Les méthodes au module de réaction du sol, dans lesquelles le pieu
chargé latéralement est modélisé par une poutre élastique supportée par
une série de ressorts linéaires distribués le long du pieu. Dans cette
catégorie s’inscrit la méthode des courbes p — y développée par Matlock

(1970) et Reese (1977).

* Les méthodes en déformation basées sur la théorie de I'élasticité, dans
ces méthodes le sol est considéré comme un milieu continu et élastique,

cette derniére catégorie regroupe la méthode des éléments frontiéres, la

14



méthode énergétique et variationnelle et les méthodes des éléments finis

et des différences finies.

Potentiellement, quand on est confronté a des problemes de pieux chargés
latéralement, la modélisation par éléments finis en trois dimensions est I'outil le
plus puissant qui peut étre utilisé pour analyser les problemes d'interaction
sol/structure les plus compliqués, en effet, une variété de modeles constitutifs
peuvent étre utilisés et chaque aspect de non linéarité du sol peut étre considéré.
Cependant, I'analyse de ces problemes exige généralement la discrétisation du
continuum dans les trois dimensions conduisant a de trés grands ensembles
d'équations algébriques a résoudre, ce qui exige un effort considérable pour le
traitement des données. Ajouté a cela I'énorme effort de préparation des données
et le coup de calcul élevé rendant I'analyse en 3D onéreuse et pratiguement
infaisable dans la majorité des cas.

Les méthodes au module de réaction et les méthodes p-y se basant sur
I'hypothése de la poutre sur fondation élastique sont largement utilisées en raison
de leur simplicité et de leur précision raisonnable. Cependant, ces approches
présentent des difficultés dans la modélisation correcte et dans la simulation des
non-linéarités de l'interaction sol/pieu, en particulier lorsque le sol n’est pas
homogeéne ou lorsqu’il est composé de plusieurs couches.

Le comportement des pieux sous charge latérales est régi par I'interaction
entre le pieu et le sol environnant qui est un probléme d’interaction sol-structure
tridimensionnel non-linéaire.

La géomeétrie et la rigidité du pieu, le comportement du sol en contrainte-
déformation y compris la résistance au cisaillement ainsi que l'interface sol-pieu
sont des propriétés primordiales dans I'analyse de la réponse d’'un pieu soumis
un chargement latéral.

L’objectif de cette thése est donc I'analyse de certains aspects particuliers
de l'interaction sol-pieu des pieux sollicités horizontalement par la méthode de
Winkler.

En premier lieu, une synthése générale des principales méthodes de
dimensionnement des pieux chargés latéralement est présentée, suivit d’un
exposé sur les procédures de modélisation des courbes p-y pour les différents

types de sol.

15



La détermination du coefficient de réaction du sol k,[kN/m3]par la
méthode des éléments finis est ensuite présentée en se basant sur une
corrélation entre le module de réaction et les propriétés de rigidité du sol : le
module de Young et le coefficient de Poisson qui correspondent a des résultats
d’élasticité plus rigoureux.

L’application de la méthode de Winkler aux pieux de grands diamétres sous
sollicitations latérales est critiquée ensuite a travers I'analyse par la méthode des
éléments finis de fondations d’éoliennes offshore dans différents sites, les
résultats obtenus sont comparés a ceux issus des approches modifiées de la
méthode Winkler.

Enfin, le probleme d’interaction sol-pieu dans les sols liquéfiables est
abordé dans cette thése. En premier lieu, un bref apercu des mécanismes de
rupture des pieux dans les sols liquéfiables est présenté. En second lieu, une
méthode de construction simplifiée basée sur la conversion des courbes
contraintes déformation des sols liquéfiés en courbes p — y a travers des facteurs
d’échelle appropriés.

Cette thése est divisée en cing chapitres :

Le premier chapitre est une recherche bibliographique sur les méthodes de
dimensionnement des pieux soumis a un chargement latérale.

Le second chapitre est une synthese des différentes méthodes utilisées
pour la prévision des courbes p-y des principaux types de sol.

Le troisieme chapitre présente une corrélation du coefficient de réaction
du sol a partir des parametres de rigidité du sol, ainsi que les résultats obtenus
pour différentes valeurs du coefficient de Poisson et la validation des résultats
avec ceux de différents auteurs.

Le quatrieme est consacré a I'analyse des pieux de grands diameétres,
l'inadaptation de la méthode de Winkler pour leurs dimensionnement est discutée
en premier ensuite est présenté I'apport des méthodes par éléments finis.

Le cinquieme chapitre présente les principaux mécanismes de rupture des
pieux changés latéralement dans les sols liquéfiables ainsi qu’'une méthode
simplifiée de construction des courbes p —y a partir des courbes contraintes
déformation du sol.

La thése est cléturée par une conclusion générale.
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CHAPITRE 1

METHODES DE DIMENSIONNEMENT DES PIEUX
CHARGES LATERALEMENT

Résumé

Ce chapitre résume les principales méthodes de dimensionnement des pieux
chargés latéralement. Les méthodes de dimensionnement des pieux chargés
latéralement se divisent en trois grandes catégories, selon la maniére dont
le comportement du sol est considéré.

La premiére catégorie regroupe les méthodes de calcul a la rupture, pour
lesquelles le sol est considéré entiérement en état de rupture, la seconde
regroupe les méthodes en déformation basées sur la théorie de 1’ élasticité,
dans ces méthodes le sol est considéré comme un milieu continu et élastique.
La derniére catégorie regroupe les méthodes au module de réaction du sol,
dans lesquelles le pieu chargé latéralement est modélisé par une poutre
élastique supportée par une série de ressorts linéaires distribués le long

du pieu.
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1.1 Introduction

Le dimensionnement des pieux soumis a des efforts latéraux considérables tels
gue ceux causés par le vent, la houle ou les séismes est un vrai défi pour les ingénieurs
géotechniciens, en raison de la complexité du probléme d’interaction sol/fondation et
particulierement si les pieux sont fondés dans des terrains mous ou de faible portance.

De nombreuses méthodes ont été développées pour évaluer les déplacements
et les efforts dans les pieux soumis a des charges latérales. Initialement et avant
I'apparition de I'outil informatique le dimensionnement se faisait par des méthodes
analytigues qui se basaient généralement sur des analyses approximatives et utilisant
des hypotheses simplificatrices. Malheureusement ces derniéres ne pouvaient prévoir
de maniére réaliste le comportement d'un pieu sollicité latéralement. Le
développement des méthodes numériques a permis la prise en compte de nombreux
parametres essentiels dans l'analyse de linteraction sol/fondation tels que le
comportement non linéaire du systéme sol/pieu.

Les méthodes de dimensionnement sont classées en trois groupes, les
méthodes d’analyse a la rupture, les méthodes en déformation et les méthodes au
module de réaction, les méthodes appartenant a cette derniére catégorie seront
traitées brievement dans le chapitre suivant.

1.2 Les pieux comme élément essentiel de transmission des charges

Une fondation assure la liaison entre la structure de I'ouvrage et le sol sur lequel
elle repose. Elle permet de transmettre et de répartir les charges de la structure au sol
support. Deux types de fondations sont définis : les fondations superficielles et les
fondations profondes.

Les fondations profondes sont généralement préférées la ou les sols ne sont
pas assez résistants pour supporter la charge structurelle. Ceux-ci sont souvent
considérés comme une solution entierement sdre en raison de leurs bonnes
performances dans des conditions de charge extrémes, par exemple I'environnement
marin.

Les pieux sont des colonnes longues et élancées battues, forées ou coulées en place.
Les pieux battus sont faits de divers matériaux tels que le béton, I'acier, le bois, etc.,
alors que les pieux coulés sur place sont en béton. lls peuvent étre soumis a des
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charges verticales ou latérales ou a une combinaison de charges verticales et
latérales.

Les pieux peuvent étre classés en longs ou courts selon le rapport L/D du pieu (ou L
= longueur, D = diameétre du pieu). Un pieu court se comporte comme un corps rigide
et est solidaire en rotation sous charges latérales. La charge transférée a la pointe du
pieu supporte une partie importante de la charge verticale totale sur la partie

supérieure.

Dans le passé, les charges horizontales dues a I'action du vent ou d'un séisme sur les
structures étaient reprises par des pieux inclinés alors que I'effort axial et le moment
étaient repris par des pieux verticaux. L'apparition de nouveaux besoins, comme par
exemple, la stabilité des plateformes marines (offshore), structures soumises a des
charges horizontales de houle considérables, a mis en évidence la nécessité d'établir
des méthodes de calcul tenant compte de la sollicitation horizontale dans le
dimensionnement de tous les pieux.

C'est ainsi que des méthodes de calcul a I'état limite ultime ont fait leur apparition,
suivies par les méthodes de calcul en déplacement, permettant ainsi d'évaluer la
réponse de la fondation sous une force latérale (horizontale).

1.3 Interaction sol structure d’un pieu sous chargement latéral

La cinématique des pieux chargés axialement est simple : le pieu se déplace
verticalement vers le bas sous I'action de la charge et, si les forces de résistance (par
exemple, le frottement latéral et les résistances de pointe) dépassent les valeurs
limites, alors le pieu subit un déplacement vertical excessif, ce qui conduit a la rupture.
La cinématique des pieux chargés latéralement est plus complexe et varie selon le
type de pieu. Etant donné que les pieux chargés latéralement sont chargés
transversalement, le pieu peut tourner, se tordre et / ou se déplacer. Etant donné que
le pieu se déplace dans la direction de la force appliquée, une bréche peut également
s'ouvrir entre l'arriere du pieu et le sol environnant sur les premiers meétres. Si le pieu
est court, il ne fléchira pas beaucoup, mais va tourner ou méme se déplacer (Figure
1.1.a et b). De tels pieux sont appelés pieux rigides. Si le pieu est long et élancé, il
subit une flexion en raison de la charge appliquée (Figure 1.2.a et b). Ces pieux sont
appelés pieux flexibles. Dans la plupart des cas pratiques, les pieux sont suffisamment
longs pour se comporter comme des pieux flexibles. Pour les pieux flexibles, le
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probléeme du chargement latéral est un probleme commun d’interaction sol-structure
(SSI), c'est a dire, le déplacement latéral du pieu dépend de la résistance du sol, et la

résistance du sol, a son tour, dépend du déplacement latéral du pieu.

n

J
1
1
|
|

a) Rotation pour un pieu libre en téte. b) Translation pour un pieu fixé en téte.

Figure 1.1 - Cinématique des pieux rigides chargés latéralement.

a) Moment de flexion pour un pieu libre en téte.  b) Moment de flexion pour un pieu fixé en téte.

Figure 1.2 - Cinématique des pieux flexibles chargés latéralement.

1.4 Méthodes de dimensionnement des pieux isolés chargés latéralement

1.4.1 Méthodes a la rupture

Les premiéres méthodes de dimensionnement des pieux pour la reprise des efforts
horizontaux étaient essentiellement basées sur des calculs a la rupture. Dans ces
méthodes le sol est considéré comme partout en état de rupture sous la pression
horizontale ultime p,,. Les évaluations les plus connues de la pression ultime p,, en
fonction des caractéristiques de résistance limite mesurées en laboratoire (c, @) sont
celles de Blum (1932) [1] , Brinch Hansen (1961) [2] et Broms (1964) [3]. Ménard
(1962) [4] rattache directement la pression ultime pua la pression p; d’expansion de la

sonde pressiométrique dans le sol.
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Dans ce qui suit, une breve description de quelgues méthodes de calcul a la rupture
sera donnée notamment sur la base du contexte théorique, ainsi que les avantages et

les limites de chaque méthode.

1.4.1.1 La méthode de Blum (1932) [1]

La méthode développée par H. Blum [1] est I'une des méthodes les plus anciennes.
Elle est encore utilisée aujourd’hui, méme si le modéle date de plus de 80 ans. Sa
simplicité et ses résultats rapides en font une alternative intéressante aux calculs
numeériques plus complexes et colteux.

La méthode de Blum a été développée a une époque ou les calculs sur ordinateurs
n’avaient pas encore vu le jour, Blum a fait quelques hypothéses simplificatrices. Le
pieu est considéré bloqué en déformation a la profondeur de pénétration théorique, t,.
Le moment a cette profondeur est supposé égal a zéro, une force latérale est autorisée
a ce point. Ceci est possible, si la longueur réelle du pieu est prise égale a1.2 t,. Au-
dessus du point fixe, deux forces sont appliquées sur le pieu, la premiere est la force
latérale appliquée au sommet du pieu, la deuxieme force est provoquée par la butée
du sol. Le sol est supposé en butée simple. La résistance passive est obtenue en
supposant qu’un coin de sol (Figure 1.3) est poussé vers le haut par une déformation
latérale de I'ensemble du pieu. Cette résistance du sol est supposée indépendante de
la déformation du pieu.

Pour calculer les déplacements, Blum a supposé que le moment et la rotation sont
nuls a la profondeur de pénétration théorique. Puis, avec de simples regles de la
mécanique, Blum a calculé les déplacements a I'état ultime.

to wtgzl45+¢v/2\ /',.,' =

Figure 1.3 : Coin de sol qui provoque la résistance passive
dans la méthode de Blum (1932).
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La méthode de Blum est adaptée aux pieux courts et rigides dans les sols pulvérulents,

cependant elle n’est pas adaptée au comportement des pieux longs et plus mince.

Le model de Blum ne représente en aucune fagon le comportement réel de l'interaction
sol-pieu, il est donc utilisable seulement pour donner une estimation rapide de la
conception finale du pieu.

1.4.1.2 La méthode de Brinch Hansen (1961) [2]

Des coefficients latéraux de pression des terres sont introduits pour déterminer la
résistance ultime en combinaison avec le module de réaction du sol.

Dans la méthode de Brinch Hansen [1], la réaction ultime du sol est distribuée le long
du pieu et la cohésion est prise en compte ce qui rend le modele valable pour des sols
stratifiés cohérents ou frottant. Le pieu est supposé libre en téte, donc le point de
rotation est variable.

Si la charge et le diamétre du pieu sont connus, la longueur du pieu et le point de
rotation peuvent étre déterminés par une procédure itérative.

Concernant les pressions du sol, Brinch Hansen prend en considération a la fois la
poussée et la butée des terres. Les pressions des terres peuvent ensuite étre
représentées sous forme de courbes (Figure 1.4.b). Avec des coefficients de pression
des terres connus, les pressions latérales des terres (Figure 1.4.a) peuvent étre

calculées avec la formule suivante :
e? = qK7 + cK? (1.2)

Dans la quelle :

el : Résultante des pressions des terres horizontales a une certaine profondeur D
[kN /m?].

q : Pression des terres[kN/m?].

K7 : Coefficient de pressions des terres du au surcharges verticales effectives [-].

C : Cohésion [kN /m?].

KP : Coefficient de pressions des terres du a la cohésion [-].

K} et K? sont considerés pour trois profondeurs differentes variant de la surface du
sol a une trés grande profondeur. Les contraintes horizontales peuvent alors étre

calculées pour chaque profondeur.
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Le point de rotation est fixé arbitrairement de maniére a obtenir I'équilibre des moments
par rapport a la force horizontale H.

La force horizontale maximale est calculée en faisant I'équiliore des forces
horizontales et elle est égale a la différence entre les deux aires des pressions.

La méthode de Brinch Hansen a été validée par des essais de chargement sur de
petits pieux en bois.

La méthode de Brinch Hansen est adaptée a tous les types de sols ainsi qu’aux sols
stratifiés, c'est donc une méthode plus compléte que celle de Blum. Parmi ses
principales limites, c’est qu’elle permet de calculer uniquement la résistance ultime du

sol, mais elle ne permet pas de déterminer les déformations.
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Figure 1.4. b. Coefficients de
pressions des terres selon
la méthode de Brinch Hansen (1961)

Figure 1.4 Distribution des pressions
latérales des terres selon la méthode
de Brinch Hansen (1961).

1.4.1.3 La méthode de Broms (1964) [3]

Broms [3] a introduit des méthodes pour le calcul de la résistance latérale ultime.
L'hypothése pour les pieux courts est que la résistance latérale ultime dépend
essentiellement de la butée des terres avoisinantes.

La résistance latérale ultime pour les pieux élancés et flexibles dépend principalement
du moment de rupture du matériau constituant le pieu (Figure 1.5).
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Broms sépare également les sols argileux des sols sableux, il propose de négliger la
réaction des sols cohérents sur une profondeur égale a 1,5 fois le diamétre du pieu a
partir de la surface, suivie d’'une réaction constante valant 9cu en dessous.

Avec cette méthode, Broms définit une série d’abaques pour déterminer rapidement
la profondeur de pénétration du pieu, la charge, le diameétre et la résistance du sol

étant connus.

La méthode de Broms permet également de prévoir les déflexions du pieu sous des
charges de service. Pour cela, les déformations du pieu sont supposées étre linéaire
élastique quand la charge varie entre 0,3 et 0,5 fois la charge ultime. Le modéle a été
validé par un grand nombre d’essais in situ. Les conclusions ont montré une différence
sensible entre les déflexions calculées et celles mesurées. La méthode est

raisonnablement précise quand le sol est cohérent.
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Figure 1.5 Réaction du sol et mécanisme de rupture pour des pieux courts et des pieux élancés
dans un sol cohérent selon Broms.

1+sine’
1-sineg’

(1.3)

B, = 30,K, avec K, =

La méthode de Broms est treés utile pour une conception rapide des pieux. Les calculs
a I'état limite de service sont possibles mais pas trés précis étant donné que la réaction
du sol est supposée linéaire élastique et que les essais ont montré une grande
différence entre les résultats des calculs et ceux des mesures.

1.4.2 Méthodes en déformation

1.4.2.1 Méthode du continuum élastique
Les méthodes du continuum élastique supposent que le massif de sol est un milieu

continu et élastique. Le sol est généralement considéré homogene et isotrope. Trois

méthodes principales appartiennent a cette grande classe :
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a) Méthode des éléments frontieres
b) Méthode énergétique et variationnelle
c) Méthodes numériques.

1.4.2.1.1 Méthode des éléments frontiéres

Méthode de Poulos (1971a,) [5]

Le comportement du sol est représenté par un matériau semi-infini, élastique,
homogeéne et isotrope, ayant un module de Young E, et un coefficient de Poisson v;.
Poulos modélise le pieu par une plague verticale de largeur D et de longueur L. La
rigidité a la flexion est constante sur toute la longueur et est égale a (ET),. Le pieu est
divisé en n éléments de méme longueur, chaque élément étant soumis a une
contrainte horizontale constante p. L’expression du déplacement et de la rotation du
pieu est fonction de deux parametres : I'élancement du pieu L/D (L : longueur, D :
largeur) et le facteur de flexibilité K (rapport entre la rigidité a la flexion et le produit
du module d’élasticité et de la longueur du pieu). Des abaques permettent de calculer
le déplacement et la rotation du pieu a partir des parameétres énoncés ci-dessus
(Es,(ED),, L/D, Ky et v,) et de la charge latérale appliquée.

Poulos a donné des solutions pour le déplacement horizontal et la rotation en téte du
pieu pour des pieux encastrés et des pieux libres en téte ainsi que pour des sols avec
un module d’élasticité constant ou variable avec la profondeur. Déplacement et

rotation pour un pieu flottant dans un sol uniforme.

p = 75 (lon +51om) /E, (1.4)
0 = %(IGH +§IGM) /Fg (15)

Avec

H : Charge horizontale appliquée
e : Excentricité de la charge = M/H
M : Moment appliqué en téte du pieu

I

»u et I,y : Facteur d'influence élastique pour les déplacements horizontaux causés

par la charge horizontale et par le moment respectivement.



26

Iy et Iy : Facteur d’influence élastique pour les rotations horizontales causés par la

charge horizontale et par le moment respectivement.

E, : Facteur de déplacement plastique = rapport du déplacement du pieu dans un sol
élastique au déplacement du pieu dans un sol plastique, pour E; et p, constant.

F, : Facteur de rotation plastique = rapport de la rotation du pieu dans un sol élastique

a la rotation du pieu dans un sol plastique, pour E; et p, constant.

P, : Pression limite du sol.

Des abaques ont été établit pour déterminer les facteurs d'influences 1,,, Iy, Ign, €t

Ioqui sont fonction de I'élancement et d’un facteur adimensionnel caractérisant la

flexibilité du pieu Kz = % ou E,l, est la rigidité du pieu a la flexion. Kz < 107> pour

les pieux flexibles et K < 1072 pour les pieux rigides Dans le cas des sols ayant des
modules d’élasticité augmentant linéairement avec la profondeur, a une profondeur
donnée z, Es est défini par :

E; = Nj.z (1.6)

Avec : N, le taux d’augmentation de E avec la profondeur.

Le déplacement et la rotation en téte du pieu sont donné par :

H ! ! !

p = NpL2 ( pH +%1pM) /Fb (1.7)
H ! ! !

6 = m(’eﬂ +%IQM) /Fa (1.8)

I,y et 1,y : Facteur d’influence élastique pour les déplacements horizontaux causés
par la charge horizontale et par le moment respectivement pour Es variant linéairement
avec la profondeur.

Ipy et Iy, : Facteur d’influence élastique pour les rotations horizontales causés par la
charge horizontale et par le moment respectivement pour Es variant linéairement avec
la profondeur. Des abaques ont été proposés pour déterminer les facteurs
d’influencel,y, Iy, Ign€t Iy, en fonction de I'élancement et du facteur de flexibilité du
pieu dans ce cas :

Epl
Kn = & (1.9)
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L’étude élastique linéaire décrite ci-dessus a été étendue pour tenir compte de I'effet
de plastification du sol a proximité de la téte du pieu par application de coefficients
correcteurs fonction de la charge ultime H,, (Poulos et Davis 1980) [6]. Ceci nécessite
I'introduction de contraintes limites proposées par Broms (1964a, 1964b) [3] pour les
sols cohérents et pulvérulents. Les déflexions et les rotations seront alors divisées
respectivement par des facteurs de rupture.

Les solutions de Poulos (1973) [5] ont été largement utilisées par plusieurs chercheurs
pour la vérification de leurs résultats. Pour modéliser la non linéarité et la rupture du
sol Poulos (1973) [5] élargit la solution en introduisant la pression du sol a la rupture
et la variation du module d’élasticité en supposant un comportement élastoplastique

du sol.

Méthode de Banerjee et Davis (1978) [6]

Banerjee et Davis (1978) ont effectué des analyses similaires par éléments frontiere
pour des pieux chargés latéralement dans un sol non homogene et dont le module
d’élasticité augmente linéairement avec la profondeur. La méthode proposée par
Banerjee et Davis (1978) repose sur les équations de la mécanique des milieux
continus modifiée par (Chan, Karasudhi et Lee, 1972) pour un milieu formé de deux
couches dont la couche profonde a une épaisseur infinie. Selon cette méthode, le

module d’élasticité varie linéairement avec la profondeur selon la loi suivante :

Ei(z) = Es(0)+ m.z (1.10)
Avec :
E(z) : Module de Young a la profondeur z.

E(0) : Module de Young a la surface du sol.

m : Taux d’accroissement du module de Young avec la profondeur.

Un algorithme approximatif a été formulé, en utilisant les expressions des
déplacements dus a un effort agissant sur la surface de la bicouche élastique semi-
infinie. Les équations donnant le déplacement et la rotation en téte du pieu sont
similaires a celles données par Poulos. Pour revétir une certaine généralité

d’application, le module d’élasticité retenu est celui qui correspond a la pointe du
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pieu E;(h). Les facteurs d’influence ont été déterminés a partir d’abaques en fonction
des deux parametres :
Ky : Facteur de flexibilité, le méme que celui proposé par Poulos mais avec un module

de Young évalué en pointe du pieu.

indi ’ ANQITA - _ Es(0)
L’indice d’homogénéité : x = Ol
Selon les auteurs, le facteur de flexibilité K5, a un effet dominant sur le déplacement

latéral du pieu. Par contre I'élancement s’est avéré peu influant. C’est pour cela que
raz p . y £ h P
les calculs ont été effectués sur un pieu d’élancement o= 20, et les résultats sont

supposes valables aux élancements allant jusqu’a 60.

Davies et Budhu (1986) [8] et Budhu et Davies (1987) ont amélioré le travail de
Banerjee et Davies en développant I'analyse non linéaire des pieux chargés
latéralement dans des argiles sur consolidées, des sols pulvérulents et des argiles
molles. Les sols sont considérés comme des matériaux élasto-plastique. La pression
latérale du pieu sur le sol ne peut excéder une pression limite donnée sur la face avant,

les cOtés latéraux et la face arriere du pieu.

1.4.2.1.2 Méthodes énergétiques et variationnelles

Dans ces méthodes, Sun (1994) [10] a analysé des pieux circulaires sous chargement
latéral enfouis dans un milieu homogéne, isotrope, linéaire élastique associé a un
champ de déplacement (Figure. 1.6) I'énergie potentielle minimale et le principe
variationnel ont été utilisés pour dériver les équations différentielles qui régissent la
déflexion du pieu. Des solutions de forme fermée ont été obtenues pour différents
types d’encastrement en téte et a la base du pieu.

Les solutions dépendent d’'un parametre essentiely qui détermine la vitesse du
déplacement horizontal du pieu diminuant avec I'accroissement de la distance du pieu.
Ce parametre repose essentiellement sur la rigidité relative sol-pieu, les
caractéristigue du chargement ainsi que des conditions en téte et a la base du pieu

doivent étre évalué par itération.
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a) b)
Figure 1.6. Pieu sous charge latérale (d’aprés Sun 1994)
a) Systeme sol-pieu, b) Composantes du déplacement du sol.

Zhang et al (2000) [11] ont étendu ce modele a I'analyse de puits chargés latéralement
dans une couche de sol située sur une couche de roche.

Guo et Lee (2001) [12] ont examiné I'approche faite par Sun et ont conclu que les
résultats étaient peu fiables quand le coefficient de Poisson du sol est supérieur a 0.3.
lls présentent un nouveau champ de contrainte en prenant en considération I'effet du
coefficient de Poisson sur la réponse du pieu en l'intégrant dans le module de Young
équivalent G* comme proposé par Randolph (1981) [13]. lls développent alors un
nouveau modele de couple de transfert de charge par la méme méthode que Sun
(1994) [10] et exprime la solution dans une forme compacte. En particulier, les facteurs
de transfert de charge reliant les déplacements du pieu et du sol ont été évalué et
exprimé en une formule simple en fonction de la rigidité relative du pieu et du rapport
de la longueur du pieu a son rayon ce qui évite le recoure aux procédures itératives.
Basu et Salgado (2007) [14] ont utilisés le modéle de Sun pour étudier le
comportement d’'un pieu circulaire chargé latéralement dans un sol multicouches.
Ultérieurement, ils modifierent le modéle pour l'analyse de pieu de section
rectangulaire et ils conclurent que les pieux rectangulaires peuvent étre analysé par la
solution développée pour les pieux circulaires du moment qu’ils aient la méme rigidité
a la flexion ce qui justifie l'utilisation de pieux rigides équivalents au chargement latéral
(Randolph, 1981 [13] ; Guo and Lee, 2001 [12] ).
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L’avantage des modeles discutés plus haut est qu’ils montrent clairement l'interaction
entre le pieu et le sol I'entourant, la dérivation des équations différentielles pour la
déflexion du pieu et la détermination du déplacement du sol. Cependant, ces solutions
ne sont applicables que pour les sols linéaires élastiques. Le recours aux procédures
itératives pour le calcul des facteurs de transfert de charge, par exemple pour une
série de 6 facteurs et les calculs mathématiques compliqués nécessaires empéchent

leur large utilisation.

1.4.2.1.3 Méthodes numériques

Les méthodes numériques, y compris la méthode des éléments finis et la méthode des
différences finies ont été largement utilisées dans la modélisation des problemes
géotechniques, y compris pour I'analyse des pieux sous chargement latéral.

Dans un premier temps, I'analyse a été faite pour les pieux dans un milieu élastique
en utilisant différentes formes de méthodes, telle que la méthode des éléments finis
couplée avec les séries de Fourrier (Randolph, 1981) [13] et la méthode des éléments
finis avec des techniques de sou structuration (Verruijt et Kooijman, 1989). Randolph
(1981) a présenté des expressions algébriques approximatives pour la réponse des
pieux flexibles au chargement latéral, basées sur des études paramétriques des
résultats d’analyses par éléments finis. Carter et Kulhaway (1992) [15] ont présenté
des équations similaires pour des pieux rigides. Ces solutions sont pratiques pour
I'estimation de la réponse des pieux.

Avec le développement rapide des ordinateurs ainsi que des logiciels géotechniques,
les analyses non-linéaires ont été menées en décrivant le comportement du sol avec
des modéles constitutifs avancés, tels que le model de Von Mises, le model de Drucker
Prager, le modéle de Mohr Coulomb et les modéles de plasticité de la surface limite.
En particulier, ils peuvent représenter la non-linéarité du sol, le glissement possible et
la séparation entre le sol et le pieu en utilisant des éléments d’interface, qui sont des
éléments essentiels dans la modélisation des pieux chargés latéralement.
L’application de ces méthodes dépend également de leurs capacités a modéliser le
sol, le pieu, et I'interface sol-pieu correctement. Dans beaucoup de cas, les paramétres
nécessaires aux modeles constitutifs du sol et des éléments d’interface ne peuvent

étre déterminés facilement et doivent étre estimé approximativement. Ces raisons
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pourraient empécher l'utilisation de ces méthodes numériques pour des analyses de
routine et pour la conception des pieux chargés latéralement dans les projets
pratiques.

1.4.3 Méthode du module de réaction du sol

1.4.3.1 Approche de la réaction linéaire du sol

Dans l'approche de la réaction linéaire du sol, un pieu chargé latéralement est
modélisé par une poutre élastiqgue supportée par une série de ressorts linéaires tres
proches distribués sur la longueur du pieu. Le comportement du pieu est régi par
I'équation :

d4
Epl, — +ky =0 (1.11)

Dans la quelle k est le module de réaction du sol, définit par :

k=ply
Ou p est la réaction du sol en un point par unité de longueur le long du pieu, y est la
déflection du pieu en ce point.
Pour un pieu flexible soumis a un chargement horizontal T, et a un moment M, au
niveau du sol, une solution exacte de I'équation 1.9 a été donnée par Hetenyi (1946)
[16] pour k constant avec la profondeur. Les expressions pour le calcul de la
déformation en surface du sol ont également été données pour k augmentant
proportionnellement avec la profondeur par Barber (1953) [17] , Reese et Matlock
(1956) [18] . Des solutions adimensionnelles ont été obtenues par Matlock et Reese
(1960) [19] pour une distribution générale de k avec la profondeur dans une forme en
puissance et une forme polynomiale.
Pour des pieux rigides, flottants, et libres en téte dans des sols ayant un module de
réaction constant ou variant linéairement, des solutions analytiques ont été données
par Scott (1981) [20] . Ces solutions sont résumées dans le tableau 1.1. Il est a noter
que le moment de flexion, la force de cisaillement et la force de réaction d’'un pieu
rigide sont indépendants de la valeur actuelle de k. En particulier, la solution donne la
relation entre le moment de flexion maximale, M,,,, €t la charge latérale appliquée en

surface du sol, Tt qui peut étre exprimée par :

My = (0.148~0.26)T,l (1.12)
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Avec z,,,, = (0.33~0.42)] est la profondeur pour laquelle le moment de flexion
maximum a lieu.

1.4.3.2 Approche du module de réaction du sol

Le module de réaction du sol joue un réle important dans I'analyse de la déformation
du pieu chargé latéralement. La clef du probleme dans la mise en ceuvre de la méthode
de la réaction linéaire du sol réside dans I'évaluation du module de réaction du sol.
Par ailleurs, la forme des courbes P —Y discutées plus loin est aussi régie par le
module de réaction du sol initial au début du chargement. Ainsi les méthodes pour la
détermination du module de réaction du sol peuvent étre classées en trois groupes
principaux :

1) Méthodes empiriques et expérimentales ;

2) Utilisation directe ou modification de k proposé pour la poutre sur fondation

élastique ;

3) Méthodes théoriques simplifiées.
Dans les méthodes empiriques et expérimentales, la méthode la plus directe est
I'utilisation des essais en grandeurs réelles sur des pieux instrumentés chargés
latéralement de sorte que la résistance du sol et la déflection le long du pieu soit
mesurées. k est aussi relié empiriquement aux autres propriétés du sol, généralement,
le module d’Young la résistance au cisaillement non-drainée pour les sols cohérents
et la densité relative pour les sols pulvérulents évalués sur la base de données d’essais
in-situ. Des résumés utiles de ces méthodes pour la détermination de k ont été donnés
par Terzaghi (1955) [21] , Poulos et Davis (1980) [6] et Reese et Van Impe (2001).

Avec les méthodes du second groupe, les valeurs moyennes de k ont été déterminées
par des modifications directes de celles proposées pour la poutre sur fondation
élastique. Biot (1937) [23] a étudié la flexion d’une poutre infinie soumise a une charge
concentrée reposant sur une fondation élastique tridimensionnelle. Il propose une
expression pour I'évaluation du module de réaction du sol k en égalisant le moment
de flexion maximal de la poutre calculé a partir de la solution du continuum élastique
a celui obtenu par la méthode du module de réaction. Vesic (1961) [24] élargie le travail

de Biot au cas du chargement par couple et propose aussi une expression pour le
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calcul de k. La valeur de k calculée par I'équation de Vesic a permis la distribution de
la déflection, de la pente, du moment de flexion, de la force de cisaillement et de la
pression le long de la poutre de telle sorte que la solution du module de réaction soit
la plus proche possible de la solution rigoureuse du continuum élastique.

Carter (1984) [15] et Ashford et Juirnarongrit (2003) [25] ont analysé les données
disponibles de pieux chargés latéralement de différents diameétres et ils ont modifié
I'équation de Vesic pour prendre en considération I'effet du diameétre du pieu pour une
meilleure prévision de la déflection du pieu. Le module de réaction du sol k dans ces
expressions est relié au module de Young E;, au coefficient de Poisson v du sol, au

diametre D (ou largeur) du pieu ainsi qu'a sa rigidité a la flexion (ET),.

Le troisieme groupe regroupe des méthodes analytigues approximatives, dans
lesquelles le calcul variationnel est utilisé pour obtenir les équations différentielles du
systeme sol pieu, notamment le modeéle des deux parametres modifiés de Sun (1994)
[10] et 'approche de transfert de charge de Guo et Lee (2001) [12] . Dans le model de
Sun le module de réaction du sol est relié au module de Young Es, au coefficient de
poisson v, du sol, alors que dans I'approche de Guo et Lee, il n’est relié qu’au module

de cisaillement Gs.
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Tableau 1.1 Solutions de 'approche linéaire pour les pieux rigides (Scott 1981)

Chargement k = constant k=k,
T N u(z) = %(—3?4— 2)Uz=0 = ;:—; u(z) = %(—%% + 1) Uz=0 = ;:_;
2T, z 18T,z 4z
p() = ku(z) = (=37 + 2) p(2) = kozu(z) = — (—57 1)
T(z) z T(z) 3 2
TCZ =1+3(§) —4% Tf =1+8G) —9@
M( ) 3 2 M( ) 4 3
=@ —2() +7 n =20 30 7
M’;—;‘"=0.148 at fmer_: M’;—l“"=0.26 at ey
v
Mo = > u(z) = %(1 — 2%) Uz=0 = % u(z) = %(2 - 3%) Uz=0 = 2,:‘;[30
p(z) = ku(z) = %(1 -27) p(2) = kozu(z) = 1211\34"2( -37)
T(2)1 A T(z)! 2
Azo) =s(7)G-1) v =120 G-1)
M(z z\3 Z\2 M(2) 4 3
v = 1+2(7) -3() rr=1+3() —4(
Mpax = My Mmax = Mo
v

U,.pn,, T,et M, sont respectivement le déplacement, la réaction du sol, la force de
cisaillement et le moment de flexion le long du pieu a une profondeur z.

Le module de réaction du sol déterminé a partir des méthodes citées ci-dessus a été
largement utilisé dans les recherches et en pratique. Cependant elles ont toutes des
limites. Par exemple, les méthodes expérimentales pour la détermination de k sont
empiriques étant donné que le module de réaction n’est pas une propriété du sol. La
géomeétrie du pieu (diameétre), les conditions d’encastrement, et la rigidité relative sol-
pieu ne peuvent étre pris en compte. D'un autre c6té, Guo (2001) [12] examine
'adéquation des expressions disponibles pour le calcul de k proposées initialement
pour les poutres sur fondations élastiques seulement. Il montre que les solutions
présentées par Biot et Vesic ne sont pas appropriées pour 'analyse des pieux chargés
latéralement, en particulier pour les pieux rigides. La raison principale est la différence
importante entre le mode de déformation du sol autour du pieu et celle d’'une fondation
élastique. Finalement, le modéle théorique simple présenté par Guo et Lee (2001) [12]
fournit une estimation rationnelle du module de réaction. Cependant, il n’est valide que

pour les sols isotropes, élastiques et homogenes. L'utilisation des fonctions de Bessel



35

le rendent moins attrayant pour des applications pratiques. Récemment, Guo (2009d)
[26] propose deux équations simples pour I'estimation du module de réaction du sol,
en évitant l'utilisation des fonctions de Bessel. Il estime gu’elles sont suffisamment

précisent pour des applications pratiques.

1.5 Conclusion

Ce chapitre est une synthése bibliographique des méthodes utilisées pour le
dimensionnement des pieux chargeés latéralement. Ces derniéres sont classées selon

la maniéere dont le sol est considéré.

Les méthodes de calcul a la rupture qui considérent le sol entierement en état de
rupture et I'approche au module de réaction du sol, dans laquelle le pieu chargé
latéralement est modélisé par une poutre élastique supportée par une série de ressorts
linéaires, présentent plusieurs limitations dans le sens ou elles ne représentent pas le
comportement réel de l'interaction sol-pieu. Les méthodes en déformation considérent
le sol comme un milieu continu homogeéne et isotrope en supposant une certaine
résistance a la traction du sol qui est en réalité trés faible, ces derniéres sont peu
utilisées de nos jours. Les méthodes numériques qui permettent de faire des analyses
non-linéaires en décrivant le comportement du sol avec des modéles constitutifs
avancés sont les plus adaptées a I'analyse des pieux sous chargement latéral, mais

nécessitent des ressources informatiques importantes.
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CHAPITRE 2

MODELISATION DES PIEUX CHARGES LATERALEMENT
EN UTILISANT LE CONCEPT DE WINKLER

Résumé

Dans ce chapitre est exposée la méthode la plus couramment utilisée dans le
cadre de 1’ analyse des pieux chargés latéralement et qui est 1’ approche de
Winkler. Les différentes méthodes pour la prévision des courbes de réaction
du sol dites courbes p-y sont décrites en suite.

Le chapitre est entamé par une bréve description de la méthode au module de
réaction (dite méthode de Winkler) pour 1’ analyse des fondations, ensuite
sont abordées les différentes études ayant permis le développement des courbes
p7y.

Enfin, les courbes p—y pour les argiles et les sables sont décrites en détail

ainsi que leurs procédures d établissements.
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2.1 Introduction

Lorsqu’un pieu vertical est sollicité par un effort horizontal combiné éventuellement
avec un moment en téte, il résiste soit en subissant un déplacement d’ensemble, soit
en fléchissant ce qui provoque dans le sol des réactions qui vont équilibrer le systéme
de charge appliqué.

Le premier cas de figure correspond aux pieux courts dits rigides ou les
déformations du pieu sont négligeables devant le déplacement d’ensemble.

Le second cas correspond aux pieux souples dits flexibles, dans ce cas, la
méthode la plus couramment utilisée pour le dimensionnement est la méthode basée
sur les déformations. C’est dans ce cadre que s’inscrit I'hypotheése de I'approche au
module de réaction basée sur le modéle de Winkler (1867) [27] .

La méthode de Winkler consiste a modéliser I'interaction entre le sol et le pieu

par une série de ressorts indépendants entre eux de raideur variables. La raideur
permet de relier directement la réaction latérale du sol « p » et le déplacement du pieu

«y». Cette méthode est a la base des courbes p-y, les ressorts ont alors un

comportement non-linéaire.

2.2 L'approche Winkler [27]

Winkler considere que le pieu est supporté par une série de ressorts non couplés. Ces

ressorts peuvent étre considérer élastiques linéaires, mais plus correctement, ils

devraient étre modélisés comme des ressorts non linéaires. La forme de la relation
charge-déformation est décrite par des courbes p — y, ou « p » est la résistance du sol

et «y» est le déplacement du pieu. Les techniques des différences finies peuvent
ensuite étre utilisées pour déterminer la réponse du systéme pieux a ressort a la
charge latérale appliquée.

Bien avant que la recherche sur les pieux chargés latéralement ne commence,
les ingénieurs des fondations se sont penché sur la possibilité de représenter des
fondations peu profondes souples et assez longues (par exemple, semelles filantes)
comme des poutres reposant sur des fondations. Dans le contexte de I'approche de la
poutre de Winkler, la poutre représente la fondation (par exemple, les semelles, les
pieux, etc.) et la fondation représente la masse de sol. Dés 1867, Winkler (1867) a
proposé que la résistance verticale d'un terrain aux forces extérieures peut étre
supposée proportionnelle au déplacement du sol. En prolongeant cette idée, les
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chercheurs ont représenté le sol par une série de ressorts élastiques de sorte que la
compression (ou l'extension) du ressort qui est la méme que le déplacement du sol,
soit proportionnel a la charge appliquée.

La constante d'élasticité représente la rigidité du sol support aux charges
appliquées. Ce concept a été étendu en placant une poutre d'Euler-Bernoulli au-
dessus de la fondation élastique et en appliquant des charges au-dessus de la poutre
(Figure 2.1). Hetenyi (1946) [16] a présenté des solutions pour les poutres sur
fondation avec une réponse linéaire a travers une équation différentielle du quatrieme
ordre qui régit la fleche de la poutre. Les paramétres d'entrée nécessaires sont le
module d'élasticité, la géométrie de la poutre, la constante élastique de la fondation
(sol), Famplitude et la répartition de la charge appliquée. A la suite de cette analyse, la
fleche de la poutre, le moment de flexion et les contraintes de cisaillement le long de

la portée de la poutre peuvent étre déterminés.

il i

Figure 2.1 Poutre sur fondation élastique

('I'l'l'lﬂ'l'l'l‘l'lm |

L'approche poutre sur fondation de Winkler peut aussi étre appelée I'approche du
module de réaction, car la constante élastique de la fondation peut étre liée au module
de réaction d'une masse de sol (Terzaghi, 1955) [21] . Terzaghi suggére des valeurs
du module de réaction qui peuvent étre utilisée dans I'équation-type de la poutre, qui
a été développé précédemment par Hetenyi, pour la solution du déplacement et du
moment de flexion, mais il n'a pas donné de résultats expérimentaux ou des
procédures analytiques pour valider ses recommandations.

La notion de poutre sur fondation a ensuite été adaptée par des chercheurs aux
pieux chargés latéralement par ce que, dans la plupart des cas, les pieux se

comportent comme des poutres flexibles vis-a-vis du chargement latéral
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(transversal), et le probleme peut étre considéré comme une poutre sur fondation de
Winkler tournée de 90° (Figure 2.2).

M

T ——3
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- g
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Figure 2.2. Pieu chargé latéralement modélisé par des ressorts

Matlock et Reese (1960) [28] ont présenté une méthode itérative pour une solution
généralisée pour des pieux rigides et flexibles chargés latéralement incorporés dans
des sols avec deux formes différentes de module de réaction variant avec la
profondeur.

Le probleme des pieux chargés latéralement est plus complexe parce que le
comportement réel des sols est non linéaire, en particulier le sol qui entoure la partie
supérieure du pieu. Les ressorts linéaires, comme supposé par Winkler (1867) [27] ,
ne peuvent étre utilisé pour les pieux chargés latéralement, et ont été remplacés par
des ressorts non linéaires (dont la valeur de la constante des ressorts change avec le
déplacement du pieu). En conséquence, I'équation différentielle du quatrieme ordre
est devenue non lingaire et la méthode des différences finies a été utilisée pour

résoudre itérativement I'équation.

2.3 Notions de courbes P —Y

McClelland et Focht (1958) [29] peuvent étre considérés comme les auteurs a l'origine
de la méthode d'analyse p — y des pieux chargés latéralement. lls ont proposé une
procédure pour corréler les données contrainte-déformation du triaxiale a la courbe
p —y pour différentes profondeurs et d'estimer le module de réaction de chaque

couche.
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Dans une série de rapports pour Shell Development Company, Matlock et ses
collegues ont effectué des essais statiques et cycliques in situ et au laboratoire sur
des pieux chargés latéralement dans l'argile molle.

lls ont décrit la notion p — y comme étant la relation qui relie la résistance du sol
"p" résultant du champ des contraintes non uniforme entourant le pieu mobilisé en
réponse a un déplacement latéral du sol "y" (voir Figure 2.3). Pour un seul pieu, une
famille de courbes p — y peut étre établie ; leur rigidité augmente habituellement avec
la profondeur. En 1970, Matlock propose des procédures pour la construction de
courbes p — y pour les argiles molles sous chargement statique et cyclique et qui ont

été codifiées dans I'API (American Petrolium Institut, 2014) [30] .

Y

Figure 2.3. Distribution des contraintes autour du pieu avant et apres le
chargement latéral (Reese et Impe 2001) [22]

Ces outils analytiques fournissent des plateformes hautement efficaces pour
I'analyse des courbes p — y des pieux sous chargement latéral statique et cyclique
dans les sols stratifiés.

Au cours des années, de nombreuses autres courbes p — y différentes ont été
développés pour différents types et / ou conditions de sol. Georgiadis (1983) [31] a
proposé une méthode de construction de courbes p —y pour sol stratifié en
introduisant une profondeur équivalente de toutes les couches existantes au-dessous

de la couche supérieure.
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Des modifications des courbes p — y pour des sols en roche de faible pente et
I'effet des inclinaisons des pieux sont également disponibles a présent pour les pieux
chargés latéralement en utilisant I'approche de la poutre de Winkler.

En utilisant la méthode d'analyse p — y de Winkler, le déplacement du pieu peut
étre estimé comme une fonction de la charge appliquée dans des conditions de travail.
En d'autres termes, la conception a I'état limite de service du déplacement latérale
d’un pieu peut étre faite en utilisant cette méthode.

Etant donné que I'état limite de service est une préoccupation importante dans
la conception des pieux chargés latéralement, 'approche de la poutre de Winkler est
devenue la méthode d'analyse la plus largement utilisée pour le calcul de la réponse
des pieux chargés latéralement. Cependant, il existe un inconvénient. La simplification
unidimensionnelle du modéle sol-pieu ne tient pas compte de composantes radiales
et tridimensionnelles de l'interaction.

Dans la méthode p — y un pieu chargé latéralement est modélise comme un
probléme d’interaction sol-structure parce que la charge latérale appliquée se traduit
par un déplacement latéral du pieu, qui provoque des réactions dans le sol. L'équilibre
statique entre le pieu et le sol doit étre obtenu. La solution numérique du probléme
nécessite une relation entre les déformations du pieu et les réactions du sol. Matlock
(1970) utilise I'nypothése que la réaction Winkler du sol en un point ne dépend que du
déplacement du pieu en ce point-la et non pas des déplacements du pieu au-dessus
et au-dessous. Le sol peut donc étre retiré et remplacé comme indiqué dans la figure
2.4 par un ensemble de mécanismes pour les besoins de l'analyse.

Charge latérale P p
y i y
b N P
/] N
s =
Tounsaaguy -,
7 R 200000008 P
7 R N —y
1 R 2909992998
\ x| SN —

Frrrr?” - y

Figure 2.4. Modéle d’un pieu sous chargement latéral (Reese 1984)
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Les courbes de réponse des sols représentées sont des modéles simples utilisés pour

représenter les sols naturels. Une courbe typique p — y pour le sol est montrée dans
la figure 2.5.
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Figure 2.5 : Courbe p-y théorique (Reese, 1984)

Ces courbes présentent la force P par unité de longueur le long du pieu, en fonction
du déplacement du pieu y. Le début de la courbe oa est représentatif de I'action
élastique du sol. La zone de transition de la courbe est représentée par ab. La
résistance ultime du sol est atteinte au point b.

Les courbes du moment de flexion obtenues a partir des essais de chargement
latéraux peuvent étre utilisées pour obtenir les valeurs de « p » et de « y » en des points

le long du pieu a I'aide des équations suivantes :

y= [[=2 (2.1)
d2
p=_ZMx) (2.2)

EI est la rigidité de flexion du pieu, y est le déplacement latérale en un point x le long
du pieu, x est la position le long du pieu, P, est la charge axiale sur le pieu, P est la
réaction du sol par unité de longueur.
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2.3.1 Les formulations P-Y adoptées par APl et DNV

Dans L’approche de Winkler, le systéme sol-fondation est modélisé comme une
poutre sur une fondation non linéaire et le sol est représenté par une série de ressorts
non couplés dont la réponse est décrite par une courbe appelée courbe p — y (Figure
2.6). Ce modele implique la résolution de I'équation différentielle du quatriéme ordre :

ED,D 2+ V2 p-w=0 (2.4)

Dans cette équation, V est la charge axiale sur le monopieu, y est le
déplacement latérale du monopieu au point z le long du monopieu, p est la réaction du
sol en unité de force par unité de longueur, (EI),(z) est la rigidit¢ de flexion du
monopieu qui peut varier avec la profondeur comme dans le cas de monopieux
segmentés ou coniques et w est la charge distribuée le long de la longueur du
monopieu.

Dans la plupart des cas, la charge verticale V n'est pas prise en compte et la
charge distribuée w est rarement trouvée dans des applications pratiques. Dans ces
circonstances, I'équation (2.4) devient :

(ED,(D L —p=0 (2.5)

Depuis plus de six décennies, la solution de I'équation (2.5) repose
généralement sur la combinaison de deux concepts fondamentaux. Le premier, lié au
comportement latéral du monopieu, est I'utilisation de la méthode des différences finies
pour discrétiser le monopieu en n segments résultant de (n + 1) nceuds. Comme
I'équation (2.5) est une équation différentielle du quatrieme ordre, la formulation de
différences finies au niveau de chaque nceud se traduit par une équation de cinq
termes contenant le déplacement latéral du nceud ciblé et les déplacements des quatre
nceuds adjacents. Par conséquent, deux points imaginaires en téte du monopieu et
deux points imaginaires sous la pointe du monopieu sont nécessaires pour trouver y,
et y, respectivement (Figure 3.6). La modélisation par différence finie de tout le
monopieu résulte de (n + 5) déplacements latéraux inconnus. Le deuxiéme concept
est l'utilisation des courbes p — y qui sont fournies a chaque niveau de nceud donnant

la réponse du sol en termes de déplacements latérales. La solution globale dépend
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fondamentalement de I'hypothese faite dans les équations englobant les nceuds
imaginaires, en particulier a la pointe du monopieu. La solution se déroule
itérativement en utilisant les deux concepts, ou la réaction du sol dans litération
actuelle est déterminée sur la base du déplacement trouvé dans l'itération précédente,
jusqu'a ce qu'un critére de convergence soit rempli.

La formulation originale des courbes p —y remonte au début des années
soixante-dix, ou il y a eu une grande demande pour la conception de pieux supportant
les plateformes dans lindustrie offshore du gaz et du pétrole pour lesquelles
l'interaction sol-pieu est devenue cruciale pour I'analyse. A cette époque, Reese et ses
collegues (Reese et al., 1974) [33] ont testé deux pieux instrumentés identiques
installés a Mustang Island, au Texas. Au total, sept essais de chargement ont été
effectués sur les pieux, soit deux essais statiques et cinqg essais cycliques. Les deux
pieux ayant un diametre de 0,61 m, un rapport d’élancement de 34,4 et ont été installés
dans un sable moyen. Sur la base de ces essais sur le terrain, Reese et al. (1974) ont
proposé une courbe p — y semi-empirique composée de quatre segments. En utilisant
cette courbe p — y par segments proposée par Reese et al. (1974) et une base de
données relativement grande sur des essais de pieux chargés latéralement, O'Neill et
Murchison (1983) ont suggéré une formule hyperbolique pour la courbe p — y afin de
décrire la relation entre la résistance du sol et le déplacement latérale du pieu dans le

sable :

p(y,2) = Apytanh (= ¥) (2.6)

Dans I'équation (2.6), k représente le coefficient de réaction du sol initial en
fonction de I'angle de frottement interne ou de la densité relative du sol sans cohésion.
Ses valeurs peuvent étre soit obtenues a partir de la Figure 2.7 (a), soit de I'équation
(2.7) qui a été ajustée a partir de la Figure 2.7 (a) par Augustesen et al. (2009) [35] :

k = (0.008085 245 — 26.09)103[kPa/m] pour 29° < ¢ < 45° (2.7)

Expression dans laquelle ¢ en degrés.

La résistance ultime p, est déterminée par I'équation suivante :
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(Clz + CZDp)yz

2.8
(CaDypr2) (&9)

pu(z) = min{

Les coefficients C,, C, et C3sont des fonctions de I'angle de frottement interne
qui peuvent étre soit déterminés a l'aide du graphique de la Figure 2.7 (b), soit des
expressions suivantes :

C; = 0.11510%0495¢ ¢, = 0.57110°°22¢ and (; = 0.646 1000555 ¢ (2.9)

Le coefficient A est déterminé a partir des équations :

A= (3.0 — 0.8Di) > 09 pour un chargement statique (2.10)
P
A=09 pour un chargement cyclique (2.11)
i n+2
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Figure 2.6. Modele de Winkler appliqué a un monopieu élanceé : (a) un monopieu sous
charge latérale, (b) modéle de ressort, (c) courbes p — y prescrites et (d) modélisation

en différence finie du monopieu.
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La courbe p-y originale proposée par Reese et al. a été adopté par I'API pour
concevoir des pieux de support de plates-formes dans l'industrie du pétrole et du gaz,
puis remplaceé plus tard par la formule hyperbolique de I'équation (2.6). Cette formule

est toujours utilisée dans la pratiqgue de conception actuelle des monopieux.

(p', Angle of internal friction

28° 29° 30° 36° 40° 45° 100
Very L Medium Very
Loose | 0°%° Dense Dense | pense

80

Sand above
the water
table

Sand belo
the water
table

B 8 8 8 8 3 8 8
Values of coefficients c,

20

Values of coefficients c,, ¢,

T

0 20 40 60 80 100 20 2% 30 35 40
Relative density (%) Angle of intemal friction ¢ (deg)

Figures 2.7. (a) Variation du coefficient initial de la réaction du sol k en fonction
de la densité relative, (b) Variation des coefficients C;, C, et C; en fonction de l'angle

de frottement interne.

2.4 Courbes P — Y pour l'argile molle
Matlock (1970) [28] a proposé une méthode pour le développement des courbes p — y

dans l'argile molle.

Le programme a été parrainé par un groupe de cing compagnies pétrolieres
pour la recherche sur les pieux chargés latéralement des structures offshore dans
I'argile marine molle normalement consolidée. Le pieu d'essai avait un diameétre de
0,323 m et était enfoui a une profondeur de 3,88m. Le pieu était équipé de 35 paires
de jauges de déformation électrique pour fournir des mesures extrémement précises
du moment de flexion. Le pieu a été testé dans l'argile pres du lac Austin, au Texas,
ensuite récupéré et testé de nouveau dans les argiles a Sabine Pass, au Texas.

L'analyse structurale de ce probleme est équivalente a un ensemble poteau-
poutre sur une fondation inélastique. L'hypothése Winkler permet de diviser le sol en

plusieurs couches indépendantes fournissant la résistance du sol p et le déplacement

du pieu y.
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La dérivation des moments de flexion mesurés donne des courbes précises de
la distribution de la réaction du sol le long du pieu. L'intégration des diagrammes de
moment de flexion donne le déplacement le long du pieu. Des chargements
incrémentiels ont été appliquées sur des profondeurs choisies et la courbe p fonction
de y a été tracée. La procédure de conception recommandée a été basée sur ces
courbes expérimentales p — y.

Les parties supérieures des sols du Lac Austin avaient été soumises a la
dessiccation et contenaient des joints et des fissures. L'argile Sabine était plus
caractéristigue d'un dépbét marin légérement surconsolidé. Par conséquent, le
développement des criteres de conception c’est basé principalement sur les résultats
des tests de Sabine.

2.4.1 Procédure pour I'établissement des courbes p-y pour I'argile molle :

A court terme et pour des charges statiques, Matlock recommande ce qui suit :
1. Obtenir la meilleur estimation possible de la variation de ¢, (résistance au
cisaillement non-drainée) et de y' (poids unitaire déjaugé) avec la profondeur.
2. Obtenir les valeurs de €5,, la déformation qui correspond a la moitié de la
contrainte maximale. Les valeurs typiques de €5, sont donnés dans le tableau
2.1.

Tableau 2.1 Valeurs de g5, pour les argiles molles (Matlock, 1970)

Consistance de l'argile 0
molle 0,020
moyenne 0,010
rigide 0,005

3. Calculer la résistance ultime du sol par unité de longueur du pieu, en utilisant la

plus petite valeur obtenue des équations 2.12 et 2.13
Py = [3+ y":%x+£x] Cub (2.12)

Py = 9¢c,b (2.13)

Dans ces équations :
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Ymoy €St le poids volumique déjaugé moyen de la surface du sol a la courbe p-y.

c, est la résistance au cisaillement a la profondeur x,
x est la profondeur a partir de la surface du sol, b est la largeur du pieu, et J est un
parametre empirique déterminé expérimentalement égale a 0,5 pour les argiles molles
et 0,25 pour les argiles moyennes. En utilisant ces équations, la valeur de B, est
calculée et a chaque profondeur une courbe p — y est nécessaire.
4. Calculer la valeur du déplacement yso a la moitié de la résistance ultime du sol
en utilisant 'équation 2.14 :
Yso0 = 2,5€50b (2.14)
5. Calculer les points pour les courbes p-y en utilisant 'équation 2.15. La valeur

de p reste constante au-dela de la valeur de 8yso.
1

LA~ (Lf (2.15)

Py Yso0

La figure 2.8 montre une courbe p-y pour un chargement statique a court terme en
utilisant la procédure de Matlock pour l'argile molle au-dessous de la nappe

phréatique.

Figure 2.8. Courbes p-y pour les argiles molles sous chargement statique au-

dessous de la nappe phréatique. (Matlock 1970)

2.5 Courbe p-y pour les sables

Reese, Cox et Grubbs (1974) [33] ont effectué une série d’essais sur un site de
Mustang Island, prés de Corpus Christi. Les essais de chargement latéral ont été
réalisés sur deux pieux tubulaires en acier de 60 cm de diamétre, enfouis a une
profondeur de 21 metres. Un pieu a été testé sous chargement a court terme tandis
que l'autre a été soumis a un chargement répété. Le sol du site était du sable fin, de

granulométrie uniforme avec un angle de frottement interne de 39 degrés.
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Le niveau d'eau a été maintenu a quelques centimétres au-dessus du sol tout au long
des essais pour simuler les conditions offshore. Reese, Cox, et Koop (1974) ont
présenté un document d'accompagnement a la sixieme Conférence annuelle sur les
technologies offshore. Ce document présente les recommandations pour les courbes
p-y dans le sable. Bien que les essais ont été effectués dans du sable submerge, les
tests ont été appliqués aux sables au-dessus de la nappe phréatique en y faisant les
ajustements de poids unitaire en fonction de la position de la nappe phréatique.

Pour des chargements statiques et cycliques, une série de charges latérales
ont été appliquées aux pieux d'essai. En utilisant I'instrumentation appropriée pendant
I'essai, des courbes de moment de flexion ont été obtenues pour chaque charge
appliquée aux pieux. Les courbes des moments de flexion obtenues lors des essais,
permettent avec les conditions aux limites appropriées pour chaque type de
chargement, aux valeurs de p et y d’étre calculées en résolvant les équations 2.1 et
2.2. La solution de I'équation 2.1 peut étre obtenue avec des résultats précis
contrairement a I'équation 2.2. Des mesures de moments précises sont nécessaires
pour résoudre I'équation 2.2 analytiquement.

Les courbes de résistance du sol dans cette étude ont été obtenues en
supposant que le module d’élasticité du sol pourrait étre établit comme une fonction
de la profondeur par une courbe non linéaire. Les parametres de la courbe non linéaire
ont été calculés a partir des données d’essais, ce qui a permis d'obtenir la solution
analytique de la courbe de réaction du sol. Bien qu'il y ait une certaine base théorique
pour cette méthode, I'empirisme impliqué dans les recommandations a été développé
parce que le comportement du sable n'a pas donné une analyse tout a fait rationnelle.
2.5.1 Procédure pour I'établissement des courbes p-y pour les sables :

Déterminer les valeurs initiales du poids volumique du sable y, de I'angle de frottement
interneg et du diameétre du pieu b.

1. Calculer :
a=%;Ko=04; Ka=1g2(45-%);

K, : coefficient de pression des terres au repos.

z est la profondeur au-dessous de la surface du sol



50

2. Calculer la valeur de la résistance ultime du sol par unité de longueur du pieu en
utilisant la plus petite valeur des équations 2.16 et 2.17 :

La résistance ultime du sol a été trouvée en utilisant des diagrammes de corps libre et

en supposant que la théorie de rupture de Mohr-Coulomb était valable pour le sable.

Les équations 2.16 et 2.17 donnent la valeur de la résistance ultime du sol pres de la

surface et en profondeur, respectivement.

Koztan(psmﬁ tanf _
=yz [tan(ﬁ (p)cosa ran(E—7) (b + ztanftana) + Kyztanf(tangsinf — tana) — Kab] (2.16)

P,y = K byz(tan®p — 1) + K byztanptan*p (2.17)
Les équations 2.16 et 2.17 peuvent étre égalisées pour trouver une profondeur z:, qui
définit l'intersection ou la résistance ultime du sol pres de la surface et bien en dessous
de la surface se rencontrent. L'équation 2.16 doit étre utilisée au-dessus de cette
profondeur, et I'équation 2.17 au-dessous.

Les courbes P — y peuvent étre construites a des profondeurs souhaitées a
l'aide de ces équations. Une courbe p — y développée en utilisant cette méthode est
montrée sur la figure 2.9. La courbe contient trois lignes droites et une parabole. Pour
donner une forme cohérente entre les courbes p — y expérimentales et les courbes
recommandées, la parabole et la deuxieme ligne droite ont été choisis de fagcon
empirique. La pente de la partie initiale de la courbe p — y est donnée par le tableau
2.2.

b 3b
60 50

Figure 2.9. Forme caractéristique des courbes p —y pour le sable sous chargement
cyclique et statique (Reese, Cox, et Koop, 1974)
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Tableau 2.2 Valeurs de K par Terzagui pour les sables immergés (Reese, Cox, and
Koop, 1974) [33]
Densité relative lache Moyen dense
Fourchette de K (Kg/m®) | 41,6 - 123 123 - 416 416 - 817

Un facteur d'ajustement empirique a été nécessaire pour adapter les valeurs de
la résistance ultime du sol calculées aux valeurs mesurées. Le facteur a été obtenu en
divisant les valeurs observées par les valeurs calculées. Les valeurs calculées ont
ensuite été ajustés par ce facteur afin d'obtenir P, proposé dans la méthode. La partie
intermédiaire de la courbe est définie par les points P et Y correspondant a k, m, et u
dans la figure 2.9. Les valeurs respectives de y,, et y,, se sont avérés égales a B/60
et 3b/80. La valeur de p,, peut étre obtenue en multipliant la résistance ultime du sol
(équations 2.16 et 2.17) par un facteur empirique, non dimensionnel B représenté sur
la figure 2.17.

La courbe p — y est composé d’une une parabole entre les points k et m. La
parabole passe par l'origine et relie au point m, une pente égale a la pente de la droite
de m a u. Le point k est l'intersection de la parabole avec la droite initiale. Au-dela de
u la ligne est horizontale. Une méthode pas a pas pour obtenir les valeurs de la
parabole et des lignes est donnée dans les recommandations, mais ne sera pas

abordée.

1.0

20—

3.0 -

40k
zZ
5> 50,8, =055

50 B,=05 _

6.0

Figure 2.10. Coefficient adimensionnel B pour la résistance du sol en fonction
de la profondeur (Reese, Cox, et Koop, 1974)
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La courbe p — y est composé d’une une parabole entre les points k et m. La
parabole passe par l'origine et relie au point m, une pente égale a la pente de la droite
de m a u. Le point k est l'intersection de la parabole avec la droite initiale. Au-dela de
u la ligne est horizontale. Une méthode pas a pas pour obtenir les valeurs de la
parabole et des lignes est donnée dans les recommandations, mais ne sera pas
abordée.

2.6 Courbes p-vy pour les argiles raides au-dessus de la nappe

Welch et Reese (1972) ont testé latéralement un puits foré de 0,762 cm de
diametre et 12.8 m de profondeur. Le site testé se trouve a Houston, au Texas. Le sol
du site se compose de 8.53 m d'argile rouge raide a trés raide, d’une couche de 0.60
m de limon et d'argile, et d'argile limoneuse trés rigide ocre jusqu’a une profondeur de
12.8 m. Les criteres sont développés pour des puits forés soumis a un chargement
latéral a la fois statique et cyclique, au-dessus de la nappe phréatique parce que cette
derniére se situait a une profondeur de 16.76 m au moment du test. Un tube en acier
de 25.4 cm de diamétre a été utilisé comme instrument de conduite, et qui était
prolongé de 0,6m au-dessus du sol pour une longueur totale de 13.41m. Les jauges
de déformation ont ensuite été placées dans des points stratégiques le long du pieu
pour obtenir les mesures requises. Reese et Welch (1975) [34] ont analysé les
données obtenues afin de créer les courbes p — y. L'objectif était d'obtenir ces courbes
p — y expérimentales pour résoudre les équations 2.1 et 2.2 discutés précédemment.
Pour assurer la simple différenciation et l'intégration, un polynéme décrivant une série
entiere tronquée a été utilisé pour décrire les données. Une technique des moindres
carrés a ensuite été utilisée pour adapter la fonction aux données. Un polynéme du
septieme degré a été trouvé pour adapter les données sans comportement irrégulier.
Cette courbe est ensuite doublement intégrée pour obtenir le déplacement du pieu en
fonction de la profondeur.

Le cisaillement est obtenu en dérivant le polyndme et la réaction du sol est
obtenue en dérivant le cisaillement. Les courbes p — y sont alors obtenues en tracant
la réaction du sol et le déplacement pour des profondeurs choisies pour différentes

charges. Les recommandations ont été basées sur ces courbes p — y.
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2.6.1 Procédure de calcul des courbes p-y pour un chargement statique

Cette procédure est illustrée dans la figure 2.11

16Ys0 Ys

Figure. 2.11 Courbe caractéristique p — y des argiles raides au-dessus de la
nappe phréatique sous chargement statique

1. Déterminer les valeurs de la résistance au cisaillement C, poids volumique
unitairey, et le diamétre du pieu b.

2. Déterminer les valeurs de €5, a partir de la courbe contrainte déformation, si
cette derniére n’est pas disponible, utiliser une des valeurs de 0,010 ou 0,005,
la plus grande valeur étant la plus conservatrice.

3. Calculer la résistance ultime du sol par unité de longueur du pieu p,;: en
utilisant la plus petite des valeurs des équations 2.12 et 2.13.

4. Calculer le déplacement yso correspondant a la moitié de la résistance ultime
du sol a partir de I'équation 2.14
Les points décrivant la courbe p-y sont calculés a partir de la relation suivante :

1
P _ EAT
==05 (yso) (2.18)
Avec P = B, pour y> 16y,

Cette équation a été obtenue a partir de la courbe formée en tracant les valeurs
de p/pu et y/ys,. Cette équation est similaire a celle proposée par Matlock, et lorsque

les valeurs ont été comparées elles étaient en bon accord prés
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de la surface du sol. Comme il s'agit de la zone la plus critique, les équations
de la résistance ultime des sols de Matlock ont été adoptées (équations. 2.12 et 2.13).

La seule différence utilisée dans cette méthode est que C est la résistance au
cisaillement moyenne de la surface du sol a la profondeur x, au lieu de la résistance
au cisaillement a la profondeur x.

L’hypothese qui a été faite est que la forme des courbes contrainte-déformation
du laboratoire et les courbes p — y expérimentales seraient similaire. Cette corrélation

forme I'équation 2.19.

y=(22)e (2.19)

€50

Avec les courbes contrainte-déformation du laboratoire, les équations 2.12,
2.13, 2.14, 2.18, et 2.19 peuvent étre utilisés pour établir les courbes p — y pour une
fondation profonde dans l'argile raide au-dessus de la nappe phréatique avec un
diamétre donné et sous charge statique a court terme. Les courbes p —y pour le
chargement cyclique peuvent étre obtenues avec addition de mesures
supplémentaires pour tenir compte de I'effet de charge répétée.

2.7 Courbes p-y pour les argiles raides au-dessous de la nappe

Reese, Cox, et Koop (1975) [34] ont réalisé des essais de chargement latéral
avec des pieux en tubes d'acier de 641 mm de diametre et de 15,2 m de profondeur.
Les pieux ont été enfoncés dans I'argile raide sur un site prés de Manor, Texas. L'argile
avait une résistance au cisaillement variant d'environ 96 kPa a la surface du sol a
environ 290 kPa a une profondeur de 3,7 m.

Le chargement du pieu a été réalisé d'une maniére similaire a celle décrite pour
les tests réalisés par Matlock (1970) [28]. La principale différence était 'utilisation d'un
systeme d'acquisition de données qui a permis de prendre une série compléte de
mesures des jauges de déformation pendant environ une minute.

Ainsi, le fluage des pieux sous chargement continu était faible, voire
négligeable. L'inconvénient de ce systéme est que la précision des courbes de
moment de flexion était telle que I'ajustement des courbes était nécessaire pour faire

la différence.
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En outre, comme dans le cas des recommandations de Matlock pour le
chargement cyclique, le cas de la borne inférieur est présenté. Le chargement a été
poursuivi jusqu'a ce que le déplacement et les moments de flexion semblent se
stabiliser. Un nombre de cycles de chargement de I'ordre de 100, et 500 cycles a été
appliqué dans le test de rechargement. O'Neill et Dunnavant (1984) [36] signalent que
I'état d'équilibre ne peut étre atteint au cours du chargement cyclique de pieux sur le
site de Houston. Il est probable que le méme résultat aurait été trouvé sur le site Manor,
mais les 100 cycles ou plus qui ont été appliqués a Manor, présentaient une charge a
laquelle le pieu était proche de son moment de flexion ultime, et qui dépassait le
chargement prévu au cours d'une tempéte en mer ou sous d'autres types de charges
répétées.

Une courbe caractéristique p-y pour un chargement statique est montrée dans
la figure 2.12. Cette courbe constitue la base pour I'évaluation de I'effet du
chargement cyclique et peut étre utilisé pour le chargement soutenu dans certaines
circonstances.

2.7.1 Procédure pour la construction de la courbe p-y pour les argiles raides au-

dessous de la nappe phréatique :

1. Obtenir les valeurs de cy, y'et le diametre du pieu b.
2. Calculer la valeur moyenne de la résistance au cisaillement non drainée ca au-
dessus de la profondeur x.
3. Calculer la résistance du sol par unité de longueur du pieu, pc, en utilisant la
plus petite valeur de pct ou pcda partir des équations 2.20 et 2.21.
pct= 2cab + y'bx + 2.83 cax (2.20)
ped= 1lch (2.21)
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Figure. 2.12 Forme caractéristiqgue des courbes p-y des argiles raides au-dessous de
la nappe phréatique (Reese, Cox, and Koop, 1975)
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4. Etablir la portion initiale de la courbe p — y en utilisant la valeur appropriée de

ks et kc du tableau 2.3.

p = (kx)y (2.22)

Tableau 2.3 : Valeurs représentatives de K pour 'argile raide
Résistance au cisaillement moyenne

50 — 100 Kpa 100 - 200 Kpa 300 — 400 Kpa
Ks (statique) | 135.7 MN/m? 271.4 MN/m3 543 MN/m3
Ke (cyclique) | 54.3 MN/m3 108.5 MN/m3 217 MN/m®

Calculer yso telle que :
(2.23)

Yso = Es0-b

En utilisant une valeur appropriée dees, des tests laboratoires ou a partir du

tableau 2.4

Tableau 2.4 : Valeurs représentatives de &5¢ pour 'argile raide

Résistance au cisaillement moyenne €50
50 — 100 Kpa 0.007
100 - 200 Kpa 0.005
300 — 400 Kpa 0.004

5. Etablir la premiere portion parabolique de la courbe p-y a I'aide de I'équation

suivante :
y 0.5
p = 05p. () (2.24)

YVso0
Avec pc calculé a partir des équations (2.20) et (2.21).

6. Etablir la seconde portion de la courbe p-y a partir de I'équation :

p = 0.5p, (yiso)o'5 ~ 0,055p, (m)l’25 (2.25)

AsYso
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As est un facteur d’ajustement déterminé graphiquement.
L’équation (2.25) définit la portion de la courbe du point Asyso au point 6Asyso
7. Etablir la ligne droite suivante de la courbe p-y :

2ROZPe (y -645ys0) (2.26)

p = 0.5p./6A; — 0.411p, —

YVs0

L’équation (2.26) définit la portion de la courbe du point 6A4syso au point 18A4syso

8. Etablir la derniere ligne droite de la courbe p — y :

p = 0.5p./6A4; — 0.411p, — 0.75P.A; (2.27)
Oou p = p.(1.225 /A, — 0.75A, — 0.411) (2.28)

L’équation (2.27) devrait définir la portion de la courbe p — y a partir du point y
égal a 184syso.

2.8 Courbes p-y pour les sols stratifiés

Il existe de nombreux cas dans lesquels le sol en surface est stratifié, si les
couches se trouvent dans la zone ou le sol se déplace en haut et vers I'extérieur en
coin, quelques modifications dans la méthode seraient nécessaires pour le calcul de
la résistance ultime du sol p,,, et en conséquence, des modifications dans les courbes
P —Y s’imposent.

Le probleme des sols stratifies a fait 'objet d’'une étude approfondie par Allen
(1985), cependant les formulations d’Allen nécessitent l'utilisation de plusieurs
programmes. L'intégration des méthodes développées par Allen avec les méthodes
présentées ci-dessous ne sera possible que lorsque cette recherche sera mise sous
une forme facilement utilisable.

2.8.1 Méthode de Georgiadis [31]

La méthode de Georgiadis (1983) est basée sur la détermination de la
profondeur équivalente de toutes les couches qui se trouvent au-dessous de la couche
supérieure. Les courbes P —Y de la couche supérieure sont déterminées par les
méthodes des sols homogénes décrites plus-haut. Pour calculer les courbes P —Y
pour la seconde couche, la profondeur équivalente H, jusqu’en haut de la seconde
couche doit étre déterminée en sommant les résistance ultimes de la couche

supérieure et en équivalant cette valeur a la somme des résistances ultimes de la
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méme couche en la considérant constituée du méme matériau que la seconde
couche. Les valeurs de P, sont calculées par les équations données plus haut. Ainsi,
les deux équations suivantes sont résolues simultanément pour H,.
Fy = [ P,y dH (2.29)
F, = [? PydH (2.30)
L’épaisseur équivalente Hz de la couche supérieure avec les propriétés de la
seconde couche est utilisée pour le calcul des courbes P — Y pour la seconde couche.
Les concepts présentés ci-dessus peuvent étre utilisés pour déterminer
I'épaisseur équivalente de deux ou de plusieurs couches de sol différentes situés au-
dessus de la couche dont on veut calculer les courbes P —Y. La profondeur
équivalente peut étre soit inferieur, soit supérieur aux profondeurs initiales des

couches, et cela dépendant de la résistance relative du profil de sol comme montré

sur la figure 2.13
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Figure. 2.13 Profondeurs équivalentes pour un sol stratifié
F1: Forces totales agissant sur le pieu au-dessus du point i au moment de la rupture.

hi : Profondeur équivalente a la surface de la couche de sol i.
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2.9 Dimensionnement des pieux chargés latéralement en se servant de I'approche de
Winkler

L’équation du probléme doit étre résolue pour I'application de la méthode p — v,

une breve dérivation est montrée dans ce qui suit et une méthode de résolution de
forme fermée est utilisée pour la version abrégée, une solution générale ne peut étre
effectuée que par une procédure numérique.

2.9.1 Dérivation de I'équation différentielle

Dans la plus part des cas, la charge axiale dans un pieu chargé latéralement a
trés peu d’influence sur le moment de flexion, mais dans certains cas il est préférable
de la prendre en considération dans le processus analytique. La dérivation de
I'équation différentielle pour la poutre sur fondation élastique a été présentée par
Hetenyi (1946) [16] et est exposée dans ce qui suit.

L’hypothéese qui a été faite est celle d’'une barre sur une fondation élastique
soumise a une charge verticale ainsi qu’a une paire de forces de compression
horizontale Q agissant au centre de gravité de l'extrémité des sections transversales
de la barre.

Considérant un élément infiniment petit de cette barre, non chargé, délimité par
deux verticales séparée d’'une distance dx, (voir la figure 2.14), I'équilibre des

moments (en ignorant les termes de second ordre) conduit a I'équation :

M+ dM)- M+ Qdy- Vvdx = 0 (2.31)
dM/dx + Qdy/dx —Vv =0 (2.33)
La différenciation de cette derniere équation par rapport a x, on obtient I'équation
suivante :
d*m d’y dv _
W-'-QE_E_O (234)

On obtient les définitions suivantes :

d’M __ d'y
dx? 7 dx*
avy _
dx

P = —Esy

Dans lesquelles E; est égale au module sécant de courbe de la réponse du sol.
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v<
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Vv+dVy N—
~—M+dM

y+dy Py

Figure 2.14 Elément de la poutre sur fondation (Hetenyi, 1964)

E12 4022 4By =0 (2.35)
La direction de la force de cisaillement V,, est montrée a la figure 2.14. La force de
cisaillement dans le plan normal a la ligne de déflection peut étre obtenu par :

V,, = V,cosS — QsinS (2.36)
Etant donné que S est habituellement petit, on peut admettre la relation d’angle :

cosS = let sinS = dy/dx.

En conséquence 'équation 2.37 est obtenue.

h=V- Qg (237)
I}, sera essentiellement utilisée dans les calculs, mais V, peut étre calculé a partir de
I'équation 2.37 ou dy/dx est égal a la rotation S.

La possibilité de permettre la distribution d’une force W par unité de longueur le

long de la partie supérieure du pieu est utile dans la solution d’un certain nombre de

problémes pratiques. L’équation différentielle devient alors comme indiqué ci-dessous.

d*y d%y _
EIJ‘I—Q@—}?-FW—O (238)

Dans laquelle :
Q : Force axiale dans le pieu

y : déflection latérale du pieu en un point x le long du pieu,
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p : réaction du sol par unité de longueur

EI : rigidité a la flexion

W : charge distribuée le long du pieu

Les autres formules des poutres nécessaires dans I'analyse des pieux sous charges
latérales sont :

a3 d
v, =E1d—x}3'+Q£ (2.39)
_ gy
M = EI1 (2.40)
s=% (2.41)

Ou:
I = cisaillement dans le pieu
M = Moment de flexion dans le pieu
S = pente de la courbe élastique définie par I'axe du pieu
A I'exception de la charge axiale Q, la convention de signe utilisée dans I'équation
différentielle et le développement qui suit est la méme que celle de la mécanique des
poutres avec des axes tournés de 90° dans le sens horaire.
Les hypothéses qui ont été faites pour la dérivée de I'équation différentielle sont :

1. Le pieu est droit est présente une section transversale uniforme.

2. Le pieu possede un plan de symétrie longitudinal, les charges et les
réactions se trouvent dans ce plan.
Le matériau du pieu est homogene
La limite proportionnelle du matériau du pieu n’est pas dépassée.
Le module d’élasticité du pieu est le méme en traction et en compression
Les déflections transversales du pieu sont faibles,

Le pieu n’est pas soumis a un chargement dynamique

© N o a »~

Les déflections dues a un chargement dynamique sont faibles

2.9.2 Solution de la forme réduite de I'équation différentielle

Une forme simple de I'équation différentielle résulte de I'équation 2.35, si les
hypothéses faites sont qu’aucune charge axiale n’est appliquée, la rigidité a la flexion
est constante avec la profondeur, et que le module du sol Es est constant avec la
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profondeur et égale a a. Les deux premieres hypothéses peuvent étre satisfaites dans
plusieurs cas pratiques, cependant, la derniére hypothese est rarement ou jamais
satisfaite en pratique.
La solution montrée dans cette partie est présentée pour deux raisons
importantes :
1. Les équations résultantes montrent plusieurs facteurs communs pour toutes les
solutions, ainsi la nature du probléme est définie.
2. La solution de forme fermée permet le contréle de I'exactitude des solutions
numeériques.
Si les hypotheses montrées au-dessus sont utilisées et si l'identité montrée dans
'équation 2.42 est utilisée, la forme réduite de I'équation différentielle est montrée

dans I'équation 2.43

4 _ @ _ Es
p* = 4EI ~ 4EI (2.42)

dty 4, _
S +H4p%y =0 (2.43)
La solution de I'équation 2.44 peut étre écrite directement :
y = eP*(C; cos fx + C,sinfBx) + e P*(C; cos Bx + C, sin fx) (2.44)

Les coefficients C1, Cz, C3,et C4 doivent étre évalués pour différentes conditions aux
limites choisies. Un pieu EI est la rigidité de flexion du pieu, y est le déplacement
latérale en un point x le long du pieu, x est la position le long du pieu, P, est la charge
axiale sur le pieu, P est la réaction du sol par unité de longueur, et W est la charge
répartie sur toute la longueur du pieu (Reese, 1984). L'équation peut étre résolue en
utilisant une équation aux différences finies (Equation 2.4)

VYm—2Rm-1+ Ym-1(=2Rm—1 — 2R + Pch?) + ¥y (R—1 + 4Ry, + Rypy1 — 2P.h% +
kmh*) + Yms1(—2Rp — 2Rpi1 + Pch?) + YmgoRmsr — W =0 (2.45)

Ou

ym - le déplacement au point m le long du pieu.

R,, : la résistance a la flexion au point m.

P, : la charge axiale.
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k., : le module de réaction du sol au point m.
W, : la charge répartie au point m.

Une fois que les déplacements sont obtenus, les cisaillements, les moments, et
la fleche peuvent étre déterminés en tous points le long du pieu. La résolution pour
'obtention des déplacements peut étre faite a I'aide d’'un programme informatique.
L'ordinateur fait gagner du temps et évite les erreurs humaines. Cette méthode
s'applique uniquement pour la solution d'un cas général en utilisant la méthode p — y.
L’application de la méthode p — y aux problemes réels n'est pas aussi simple.

La méthode p — y pour une réponse non linéaire peut étre appliquée a une large
gamme de type de sols qui inclut : les courbes p — y pour I'argile molle (Matlock, 1970),
les courbes p —y pour le sable (Reese, Cox, and Koop, 1974), les courbes p — y pour
I'argile raide au-dessus de la nappe phréatique (Reese et Welch, 1975), et les courbes
p —y pour l'argile raide en dessous de la nappe phréatique (Reese, Cox, et Koop,

1975). Ces quatre méthodes couvrent une large zone de profil de sol.

2.10 Conclusion

Dans ce chapitre est présentée la modélisation des pieux chargés latéralement par la
méthode de Winkler ainsi que les procédures d’établissement des courbes p-y pour
les différents types de sol. La méthode de Winkler est la base de toutes les
reglementations internationales telles que I'API et le DNV, elle décrit I'interaction sol-
pieu par une loi de réaction du sol en fonction du déplacement horizontal (p — y).
Cependant cette loi n'est pas tout a fait correcte étant donné qu’elle suppose que le
sol est modélisé par des ressorts représentants des couches de sol indépendantes,
ce qui nest pas exact en réalité, d’ou la nécessité d'aller vers des méthodes plus

rigoureuses.
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CHAPITRE 3

PROCEDURE NUMERIQUE POUR CORRELER LE
COEFFICIENT DE REACTION DU SOL AVEC LES PROPRIETES DE
RIGIDITE DU SOL EN UTILISANT L’APPROCHE SEMI ANALYTIQUE

PAR ELEMENTS FINIS.

Résumé

Dans ce chapitre un disque soumis a des déplacements horizontaux 1mposés a
l'interface le séparant du sol élastique environnant est analysé, la réaction
du sol est calculée en fonction de différentes valeurs du rayon extérieur du
model. Une corrélation entre le coefficient de réaction kg et les propriétés
de déformation du sol Eg et vg est établie sous la forme d’ un coefficient
adimensionnel A.

L’ expression analytique obtenue est comparée a celles de différents auteurs.
Les valeurs trouvées sont introduites dans un code de calcul par la méthode
de Winkler. Une analyse paramétrique d’ un pieu par la méthode de Winkler

ainsi que par la MEF est ensuite effectuée.
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3.1 Introduction

Avec le temps, de plus en plus d'ingénieurs géotechniques s'impliquent dans
des conceptions qui exigent des solutions a des problemes complexes tels que les
pieux chargés latéralement dans des zones liquéfiables, les pieux soutenant les ponts
et les plates-formes de forage pétrolier offshore ou méme récemment, le domaine
émergent des monopieux supportant des turbines Offshore (OWT) dans l'industrie
éolienne offshore. Le comportement des fondations profondes sous chargement
latéral dans durant les cinq derniéres décennies a fait l'objet de recherches de
nombreux auteurs. En effet, diverses méthodes allant des solutions empiriques et
graphigue aux modeles numériques trés sophistiqués ont été développés pour
résoudre ce probleme( Poulos et Davis, 1980 [6] ; Randolph, 1981 [13] ; Verruijt et
Kooijman, 1989 [37] ; Amar Bouzid et Vermeer, 2007 [38] ). Dans ce sujet largement
discuté, il existe deux principaux types d'analyse, selon que le sol soit traité comme un
continuum (approches du continuum) ou comme un ensemble de ressorts distincts
(approche du module de réaction du sol). Ces deux types ont des avantages et des
inconveénients. Bien que les modéles de Winkler présentent des difficultés dans la
modélisation correcte de I'interaction sol/pieu lorsque le sol n’est pas homogéne ou
lorsqu’il est composé de plusieurs couches, les modéles de réaction sont des
approximations relativement simples et faciles a utiliser, attrayantes par leur flexibilité
et permettant d’intégrer facilement des comportements non-linéaires dans des sols
homogenes (modéles d’analyses de courbe p — y).

3.2. Enoncé du probléme

Le principal paramétre qui caractérise I'approche de Winkler est un coefficient
appelé coefficient de réaction du sol k,[force/longueur3]. Au début des années
soixante, les ingénieurs géotechniciens face aux problemes des fondations, des
poutres, des dalles fondés dans les sols et soumis a une charge verticale, ont défini le
coefficient de réaction du sol comme moyen pour décrire l'interaction sol / structure

verticale a I'aide de I'équation :

_da
ky =12 (3.1)

Ou g est la pression du sol a un endroit arbitraire et § est le tassement au méme
point (Figure 3.1 a.) Par la suite, lorsque I'analyse des pieux chargés latéralement est

devenu cruciale pour une conception sécurisée des pieux des plateformes offshore
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dans le domaine de l'industrie pétroliére et gaziére, le coefficient de réaction du sol
avait eté défini comme le rapport entre la pression de contact p a n'importe quel point
du pieu et le déplacement latérale y produit par la charge en ce point la (Figure 3.1 b)

selon I'expression :

_?
k=" (3.2)

Que ce soit dans des problémes géotechniques relatifs aux structures reposant
directement sur le sol ou aux structures entierement fondées dans le sol comme les
pieux, le coefficient de réaction du sol n’est pas une caractéristique intrinséque du sol.
Raison pour laquelle, de nombreux auteurs ont tenté de lier ce paramétre au module

de Young du sol E a travers une formule générale :
Es

ks = -

(3.3)

Dans laquelle, B peut étre soit la largeur de la semelle ou le diamétre D, dans
le cas des pieux chargés latéralement. 1 est un coefficient sans dimension qui
représente un certain nombre de facteurs tels que la largeur (diametre), la forme de la
Fondation et méme le coefficient de Poisson du sol v tel que suggéré par certains
auteurs, on la dénommé dans le présent travail le coefficient de corrélation. Les valeurs
de A pour l'interaction sol/structure impliquant des structures reposant horizontalement
sur le sol ou entierement intégrés dans le sol, sont présentés dans le tableau 3.1, alors
que celles proposées par les auteurs concernant les problemes des pieux chargés

latéralement figurent dans le tableau 3.2.

4 0 <O

b

Figure 3.1 : Modéle de réaction du sol, (a) Courbe p —y , (b) Mécanisme de

déformation de l'interaction sol/pieu d’aprés Pyke and Beikae, 1984
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Tableau 3.1 Expressions de A proposées pour problemes d’ISS subissant des

tassements
Auteur Coefficient de corrélation Domaine d’application
ks
A= BE_s
ap 10-108 Poutre infinie reposant sur un
Biot (1937) [23] 095 [B E] e
1-vZ| EI sol élastique

Vesic (1961) [24]

0.95 [3455]0'083

Poutre reposant sur un demi-

1—-vZ| EI domaine élastique
Mayerhof and Baikie 1 ) ) )
— Caniveau circulaire creus
(1963) [39] 1—vg
u(l —vy) Poutre et dalle reposant sur un
Vlassov (1966) [40] . o
2(1+ve)(1 — 2vy) demi-domaine élastique
Salvadurai (1985) 0.95 . . .
> Caniveau circulaire creus
[41] 1—vs

Tableau 3.2 : Valeurs proposées du coefficient de réaction du sol kg (Unité :

F/L3) par rapport au module de Young du sol (Es).

Approche

A= D% (D est le diamétre du pieu)

Commentaires

Ry

Terzaghi (1955) [21] 0.74
Broms (1964) [3] 0.48 2 0.90
Poulos (1971) [5] 0.82
Scott (1980, 1981) [20] 1.00
Pyke & Beikae (1984) [42] | 2.30, 2.00 and 1.80 pour v =0.00, 0.33 and 0.495
- 1 =
Baguelin et al. (1977) [43] . pour v = 0.33 A=1.24
0.808 + 0.2651nﬁ pour R, = 301y
d
1 =
R pour v = 0.495 A=175
0.573 + 0.239lnﬁ pour R, = 301y
d
T 1 =
Hibner (2007) [44] - pour v = 0.30 A=0.75
1.340 + 0.2751nﬁ pour R,, = 30r,
d
1 =
R pour v = 0.40 A=078
1.290 + 0.274lnﬁ pour R, = 301,
d
1 =
pour v = 0.495 A =100

pour R, = 301,
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Ce travail ne concerne pas les problemes de tassement, donc seules les
relations proposées dans le tableau 3.2 sont examinées. Il ressort clairement de ce
tableau que, certains auteurs ont proposé juste des valeurs scalaires, d’autres ont relié
le coefficient aux parameétres de raideur du sol tels que le coefficient de Poisson, tandis
gu’une troisieme catégorie a proposé des expressions en fonction d’autres parametres
géomeétriques tels que le rayon extérieur moyen. Le grand nombre de documents qui
traitent de ce probléme particulier temoignent d’'une part, de la complexité de la
démarche et les écarts dans les valeurs de 4 révéle, en revanche, qu’'un consensus
sur cette question n’a pas encore été obtenu. De nombreux auteurs qui ont étudié les
pieux chargés latéralement ont signalé que I'utilisation des modeles de Winkler conduit
a une sous-estimation des déplacements en téte, pour les pieux de grand diametre,
soumis a des charges extrémes (Abderahman et Achmus, 2005 [45] ; Wiemann et al.,
2004 [46] et Sorensen, 2012 [47] ) et a une suréstimation des déplacement des pieux
sous l'effet de faibles charges operationnelles, (Kallehave et al., 2012 [48] et Hald et
al., 2009 [49] ), ces faits ont récemment été confirmé par Otsmane et Amar Bouzid
(2018) [50] .

On ne sait pas si ces incohérences dans le modele de Winkler sont dues a la
nature du modeéle lui-méme qui ne tient pas compte de la continuité du milieu modélisé
comme une série de ressorts élastiques ou a l'inexactitude des valeurs empiriques du
coefficient de réaction du sol attribué a chaque raideur de ressort le long du pieu.

3.3 Méthodologie proposée

Bien que I'analyse des pieux sous charge latérale soit fondamentalement un
probléme non linéaire, leur analyse dans la gamme des déformations élastique a son
importance dans la pratique. En particulier dans les étapes de conception préliminaire
des pieux, ou les mouvements en téte doivent étre connu dans les calculs aux états
limites, ainsi que la détermination précise de la raideur initiale des courbes p — y pour
évaluer correctement certaines caractéristiques dynamiques tels que la fréquence
naturelle des éoliennes offshores (OWT) supportées par les monopieux (Abed et al,
2016 [51] et Aissa et al., 2017 [52] ). A la lumiére de ces déclarations, la détermination
correcte du coefficient de réaction du sol qui quantifie la rigidité du ressort utilisée dans
la méthode de Winkler devient obligatoire. Pour aborder ce probleme, une procédure
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numeérique appelée la méthode semi analytique des éléments finis assistée par
les séries de Fourier notée FSAFEM qui est entierement adaptée aux problémes
axisymétriques soumis a des chargements non-axisymétriques, est employée pour
analyser un pieu isolé chargé latéralement selon deux configurations géométriques
différentes. Dans la premiére, une fine tranche du systeme sol/pieu est modélisée pour
reproduire des conditions de déformation plane qui peuvent se produire dans le
voisinage du pieu dans un endroit suffisamment profond loin de I'influence de la pointe
du pieu et de la surface du sol. Afin d’obtenir une corrélation entre k; et les propriétés
de déformation du sol E, et v¢ sous la forme d’un facteur adimensionnel 4, le segment
du pieu est déplacé horizontalement et la réaction du sol est calculée inversement en
fonction de diverses limites extérieures du milieu modélisé. Dans la deuxiéme
configuration géométrique, cette approche numérique est utilisée pour analyser un
pieu vertical et son milieu environnant sous l'effet d’'un chargement latéral et d’un
moment. Les résultats des analyses sont destinés a étre utilisées ultérieurement a des
fins de comparaison pour évaluer la précision du modéle Winkler. Dans les deux
configurations sont considérés des interfaces sol/pieu rugueuse et lisse.

Dans un autre contexte, les différentes expressions de A rapportées dans le
tableau 3.2 ainsi que ceux obtenus par la méthode actuelle FSAFEM sont mises en
ceuvre dans un programme ordinateur Fortran existant COM622 (Reese et Manolu,
1973 [53] et Reese, 1977 [54] ) qui repose sur la discrétisation du pieu et de son sol
environnant comme une poutre sur un milieu élastique a l'aide de la méthode des
différences finies. Le pieu est chargé sous les mémes amplitudes de chargement
considérées par la méthode FSAFEM. Les profils de déplacement et la distribution des
moments de flexion maximal obtenus par chaque modele de Winkler sont comparés

tout d’abord les uns aux autres, puis a ceux obtenus par la FSAFEM.

3.4 Méthode semi-analytique des éléments finis assistée par les séries de Fourier.

Un pieu fondé (Figure 3.2) soumis a un chargement latérale et a un moment est
un probléeme axisymétrique soumis a un chargement non axisymétriques. C’est un
probléeme en trois dimensions, en ce sens que chaque point du milieu subit trois
composantes du déplacement, résultant en six composantes de contrainte qui sont en

général différentes de zéro.
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Ce type de problemes peut étre analysé par la méthode semi-analytique
communément appelées méthode des éléments finis assistées par les séries de
Fourier (FSAFEM) (Wilson, 1965 [55] ; Winnicki et Zienkiewicz, 1979 [56] ; Zdravkovic
et Potts, 1999 [57] et Cook et al., 2001 [58] ). Elle consiste a exprimer les déplacements
et les forces appliquées dans le sens de la rotation sous forme de séries de Fourier,
calculer la réponse de chaque terme de la série de Fourier et superposer les résultats.
Cette méthode réduit le probléme tridimensionnel en un probleme harmonique en deux
dimensions ou la solution globale est obtenue par la superposition des résultats de
'analyse de chaque composante harmonique. Une condition essentielle de cette
approche est que les propriétés des matériaux dans la direction circonférentielles

restent constantes.

|

Figure 3.2. Etat de contrainte dans le systéme sol/pieu

Cette approche a été appliquée avec succés a de nombreux problemes
géotechniques. En effet, Amar Bouzid, 2011 [59] a étudié une semelle sur pieux en
effectuant une étude paramétrique dans lequel il a analysé linfluence des
caractéristiqgues de linterface sur les profils des déplacements et des moments
fléchissant. Dans le contexte des pieux chargés latéralement, Amar Bouzid et al., 2013
a utilisé la FSAFEM pour calculer les coefficients de mise a I'échelle permettant
d’obtenir n'importe quelle courbe p — y a partir de sa courbe de laboratoire T — y mise
a l'échelle a l'aide d’'une approche appelée concept de la résistance mobilisée.
Récemment, Aissa et al., 2017 et Abed et al., 2016 ont employé la FSAFEM pour la
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détermination des fonctions d'impédance statiques pour des monopieux soutenant des
éoliennes offshores dans des sols homogenes et non homogenes, respectivement. On
trouvera des applications impliquant d’autres problémes d’interaction sol/structure
dans Amar Bouzid et Vermeer, 2007 et 2009.

3.5. Enoncé du probléme et formulation semi-analytigue par éléments finis

Un disque enfouis chargé latéralement est souvent considéré comme un
modele représentatif du comportement du sol autour d'un court trongon d’'un pieu
élancé sous chargement latéral, bien loin de I'effet de pointe et de la surface du sol.
Ce modéle qui s’inscrit dans un pieu circulaire chargé latéralement a une profondeur
suffisante au-dessous du niveau du sol est souvent utilisé pour établir les courbes p —
y. L'interaction sol-pieu a une profondeur particuliere est considérée (Figure 3.3) avec
les hypothéses suivantes dans I'analyse.

a) Le déplacement du pieu 'y’ est compatible avec la distribution des déformations
dans le sol.
b) Les contraintes dans le sol sont en équilibre avec la force de réactionp’.
L’idée de base vient du fait que le chargement du sol est représenté par une
pression unique p qui engendre une déformation unique y.

Vi

Pieu

Sol

Figure 3.3 Idéalisation de la déformation plane de l'interaction sol-pieu a une
profondeur particuliére.
3.5.1 Description des champs de contrainte et de déplacement
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Etant donné que la géométrie de l'interaction sol-pieu est axisymétrique, il est
pratique d'adopter un systéeme de coordonnées cylindriques pour la formulation semi-
analytique par éléments finis. Les six composantes des contraintes peuvent étre liées
aux trois composantes des déplacements qui sont le déplacement radial, u,, le
déplacement axial v, et le déplacement circonférentiel wy. La formulation de la

déformation donne donc :

__ Ouy __ 0y, __Owg | uy
&r = ar’ €z = az’ €0 = 706 + T (3-4)
__Ouy | O, __ 0y, dwg __O0uy , Owg Uy
Viz =%, T Y0 T 0T o Vor T T e Ty (3.5)

Suite a la procédure standard de représentation des séries de Fourier (Cook et

al 2001), on peut écrire :

L L
U, = Z U,; cosif + Z U, Sinif

v, = Yk Uy cosif + YE 5, sinif (3.6)

L L
wg = Z Weg; sinif + Z Wg; cos i

L'indice i représente le nombre harmonique et L est le nombre total de termes
harmoniques considérés dans la série. Les termes simples barrés u,; 7,; wy; sont les
amplitudes de déplacements qui sont symétriques par rapport au plan 6 = 0.

Les termes doublement barrés u,; v,; Wg;sont les amplitudes des déplacements
qui sont antisymétriques par rapport au plan 8 = 0.

Dans la plupart des cas pratiques, seuls les deux premiers termes de la série
de Fourier sont nécessaires. Les problémes du premier terme (i = 0) sont ceux liés
a des problemes purement axisymétriques et par conséquent bien établis dans la
littérature. Le second terme pour i = 1 est nécessaire lorsque le modéle de
chargement comporte un plan de symétrie. Dans cette situation, les composantes de
déplacement seront réduites a :

U, =u,cosf, v,=1v,cos6, wy=wgsinb, (3.7)
Les déformations et les contraintes calculées aux points de Gauss sont elles-

mémes des amplitudes. Les valeurs exactes des contraintes a différents points

tangentiels sont donc trouvées avec les relations :
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Figure 3.4 Composantes du déplacement dans les coordonnées radiales
o, =0,c080, T,.,=T,,C080
0, =0,€0580, T,9=T,gsSiné (3.8)

09 = 0gcCcosf, Ty, =Tg,SiNn6O

Ou les termes barrés représentent les amplitudes calculées. Des expressions
similaires existent pour les six composantes des déformations.

Bien que plus de travail et de stockage soient nécessaires pour une véritable
analyse 2D, le fait que la discrétisation par éléments finis est nécessaire uniquement
dans le plan radial signifie que les problémes de largeur de bande qui se produisent
avec les éléments 3D sont évités. Ainsi, le probleme est plus facile pour I'analyste et
nécessite moins de ressources informatiques.

3.5.2 Les éléments d'interface

Dans la majorité des problemes d'interaction sol-structure, des modéles
relativement simples peuvent étre adoptées pour les interfaces car ils associent
généralement des contraintes de contact de compression. Pour de nombreux
probléemes, il peut étre pratique de modéliser le comportement de l'interface en se
contentant de raffiner le maillage d'éléments finis au voisinage immédiat de l'interface.
Cependant, étant donné que le maillage est constitué d’éléments adjacents continus
et sont affectés de propriétés tres différentes, les exceptions numériques
occasionnelles peuvent se produire constituant ainsi, le principal inconvénient de cette

méthode simple.
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Un élément commun a donc été formulé par Amar Bouzid et al. (2004) [60] et
Amar Bouzid (2011) pour modéliser les interfaces sol-structure de solides de révolution
axisymétriques soumis a une charge non-axisymétrique en utilisant une analyse semi-
analytique.

Dans ce but, un élément d'interface a six nceuds a été formulé et qui peut étre
combiné a des éléments de volume quadrilateres a huit ou neuf nceuds (figure 3.5).

Un bref apercu de la formulation de l'interface sera donnée ici.

Elément d’interface 3 6 noeuds

Figure. 3.5 Epaisseur d’'un élément d'interface a 6-nceud dans un corps a
symeétrie axiale montrant les contraintes normales et de cisaillement agissant au

niveau de l'interface.

Selon la formulation standard de la méthode des déplacements a base
d’éléments finis (Zienkiewicz et Taylor, 1991), la matrice de rigidité K;,, de I'élément

d'interface est donnée par I'équation :

Kipe = f BTDB dA
A

Avec, B la matrice de contrainte-déplacement, D la matrice constitutive et A la
surface de I'élément d'interface. L'épaisseur de I'élément d'interface est prise égale a
Zéro.

Etant donné que I'élément d'interface est un emplacement fictif et n'est pas en
lui-méme un matériau, il ne représente que linteraction entre deux matériaux
différents. Par conséquent, il existera seulement une contrainte normale, g,;, et les
contraintes de cisaillement, 7,,; et 1,4;, dans cette zone imaginaire. Les relations

contraintes-déplacements peuvent étre écrites comme suit :
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g; = Durel (39)
Tsni ks 0 0
Ou g, = Oni ¢, D=]|0 kn 0
Tnoi 0 0 kg
Et Uper = Bu®

La rigidité de cisaillement de I'interface k, et la rigidité normale de l'interface k,
ont pour unités la force par unité de longueur du cube. Les vecteurs des amplitudes
de déplacement nodaux radiales, axiales et circonférentielles dans le systeme de
coordonnées global peuvent s’écrire :

u® = [y, Uy, Wy, .. ... g, Vg, We "

Comme la plupart des matrices de rigidité de l'interface ont été basées sur
l'intégration numérique, cette formulation analytique présente I'avantage d'éviter les
oscillations parasites des contraintes sur la zone de l'interface car cette derniére est

déterminée avec preécision.

3.6. Dérivation numérique du parameétre de corrélations de rigidité du sol K.

L’emplacement optimal pour trouver des valeurs slres du facteur de corrélation
A est un emplacement dans une profondeur suffisante au-dessous du niveau du sol,
bien loin de I'influence de la téte et de la pointe du pieu. Dans ces circonstances, une
fine tranche du corps cylindrique sol/pieu peut étre considérée comme un modéle
représentatif du comportement du sol autour d’'un court segment d’un long pieu sous
un chargement horizontal, constituant ainsi un modéle pour établir les relations de p —
y.

Reprenant I'avantage de I'axisymétrie géométrique, le maillage utilisé pour
effectuer cette analyse numérique, représentée dans I'espace r — z, est montré a la
figure 3.6. Il se compose d’un disque horizontal du sol d’épaisseur unité avec un rayon
extérieur de R,,,. Les nceuds a la limite b-c du maillage sont fixés dans toutes les
directions, tandis que les nceuds sur les frontieres a-b et d-c sont bloqués au
déplacement vertical. Par conséquent, nous sommes restreints dans cette étude a un
probléme dans lequel aucune séparation ne peut se produire. Seulement une seule

rangée d’éléments est considéré pour modéliser la fine couche.
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!
X z
i A P
| | 7>
Pieu ] r Frontiéres bloquées dans la direction z c
| —a d
1| |—» * Sol
Sol »
+ B = N B
a \
Disque Interface “ points de Gauss b
—> <—rp -< Rm >|I
—» T'd ’4—
(a) (b)
Figure 3.6. Analyse semi-analytique par EF d’'un disque rigide sous déplacements imposés

Afin de calculer avec précision le facteur de corrélation, la pression du sol
P(kN/m?)et par conséquent, la réaction du sol T(kN/m) sont évaluées sur le bord
gauche du premier élément de sol adjacent a l'interface sol/disque ou a la zone de
I'interface. Etant donné que T (kN /m)et P(kN /m?) sont exprimés en une combinaison
linéaires des contraintes radiales et tangentielles, une technique de lissage de
contrainte basée sur des contraintes calculées aux points de Gauss est utilisée pour
améliorer la précision. Cette technique de lissage n'est pas nécessaire si les
contraintes d’interface sont utilisées car elles ont été établies analytiquement. La

réaction du sol numérique T est calculée selon I'équation suivante :
T(kN /m) = 77, (Trg(ezg) _ ar(9=0)> (3.10)
Dans laquelle, Tre(ezg) est 'amplitude de la contrainte de cisaillement et 0,5 est
2

'amplitude de la contrainte normale radiale.

En conséquence la pression est définie par :
PN /m?) = T/d, =§(TT9(9=E) _ Ur(9=0)> (3.11)
2

Dans la quelle d; = 2r, est le diametre du disque.

Le coefficient sera alors évalué par I'équation suivante :

T
urdEs

A= (3.12)

Ou u,, est le déplacement radial du disque.

Fixes entierement

a) pieu vertical sous chargement latérale , (b) le maillage utilisé dans les calculs. E—
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La valeur numérique de P est basée sur des contraintes évaluées sur la limite
gauche du premier élément du sol au voisinage de l'interface, en utilisant la technique
de lissage des contraintes locales basée sur les contraintes calculées aux points de
Gauss.

Une analyse numérique par la méthode semi analytique par éléments finis est
effectuée dans un sol élastique isotrope. linterface rugueuse est modélisée en
affectant des valeurs élevées (k,, = 10?2 kN /m3et k, = 102 kN /m3) aux coefficients
de rigidité a l'interface. L’interface lisse est modélisée en affectant une valeur de kg =
0.0 pour la rigidité de cisaillement et k,, = 102 kN /m3pour la rigidité normale.

Les caractéristiques du sol et du disque utilisées dans I'analyse semi analytique
sont résumeées dans le tableau 3.3.

Tableau 3.3 Caractéristiques du sol, disque et interface utilisées dans le calcul.

Disque

DiamétreD,(m) | Module de Young E; (kN/m?) | Coefficient de Poisson v, | Epaisseur t (m)

1.0 1010 0.25 1.0
Sol

Module de Young E; (kN/m?) Coefficient de Poisson v, Epaisseur t;(m)

10° Différentes valeurs 1.0

Interface
Rugueuse Lisse

K,(N/m?) K (kN /m?) K, (N/m?) K (kN/m*)
1012 1012 1012 0.00

Le disque se déplace horizontalement en imposant a chacun de ses nceud un
déplacement égale a u/D,; = 0.001.

3.7 Effet du coefficient de Poisson sur le coefficient A pour différentes valeurs de Bw/rq.

Le coefficient A est calculé pour différentes valeurs de v variant de v¢ = 0.00 a

vg = 0.495 ainsi que pour differentes valeur du rayon exterieur R,,, /14
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Les figure 3.7 et 3.8 montrent I'effet de la variation du coefficient de Poisson sur
le coefficient A pour différentes valeurs R,,/r4. Trois points importants ressortent de
cette figure. Premierement, les valeurs de A dans le cas de l'interface rugueuse sont
élevées par rapport a celle de l'interface lisse. Deuxiemement, pour les deux types
d’interface, la réaction du sol dépend de R,,/r; quand se rapport est inferieur a 20.
Troisiéemement, linfluence du coefficient de Poisson est insignifiante jusqu’a une
valeur de vg = 0.3, au-dela de cette valeur, pour v, variant entre 0.3 et 0.5, le

coefficient de Poisson affecte sensiblement le coefficient A surtout pour l'interface

rugueuse.
< 50
‘s‘ 454 - Ry/rg=2 - Ry/rg=10 S
N Rofry=225  # Rm/rg=20
A& R,/rg=30
- Ry/rg=2,85
35 R /ri—5 Rm/rq = 50
301 ¥ Rm/fa = <+ Ry/rg= 100
Interface rugueuse

25

20
15 A
10
5'5 E‘ .! ; ¢
T 1
0.0 0.1 02 0.3 0.4 0.5

Coefficient de Poisson v¢

Figure 3.7. Effet de la variation du coefficient de poisson sur le coefficient A pour
différentes valeurs de Rm/rd dans le cas d’une interface rugueuse.

<
§ 181 | @ Ry/rg=2 - Ry/rg=10
T Rufrg=2.25 % Bnffa=20
E 1a] | 7 Bnlla=285 il A — 50
7 m/Td =
o | Rm/ra =5 <+ Ry/rg = 100
Interface lisse

T
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

Coefficient de Poissonvg

Figure 3.8. Effet de la variation du coefficient de poisson sur le coefficient 4
pour differentes valeurs de Rm/rq dans le cas d’une interface lisse.

3.8 Courbes A en fonction de % pour différentes valeurs de v.

Deux courbes d’ajustement ont été établies dans le but de trouver des
expressions analytiques approximatives du coefficient de corrélation, spécialement
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pour celles de l'interface rugueuse. La premiére correspond aux valeurs du coefficient

de Poisson inférieur a 0.3, dans lesquelles A ne présente aucune dépendance.

1.0
0.8
0.6+
<
-
0.4
—— Nu=0,3 Interface lisse
—@— Nu=0,4 Interface lisse
0.2 —¥—  Nu = 0,495 Interface lisse
Nu = 0,3 Interface rugueuse
—&— Nu = 0,4 Interface rugueuse
—8— Nu = 0,495 Interface rugueuse
0.0 ) ] ] 1
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Rm/30rd
. L . . Rm
Figure. 3.9 Variation du coefficient A2 en fonction de Tord

On a essayé de développer des expressions analytiques permettant d’établir la
valeur du coefficient 1 pour des valeurs du coefficient de Poisson inferieurs a 0,3.

Les expressions obtenues ont été développées a partir des équations de
régression logarithmiques obtenues sur des courbes de tendance. Dans le but

d’obtenir des fonctions comparable a celles de Baguelin et de Hubner, on a du établir
.y 1 .y , R
la variation de 5 surune zone de rayon de variation égale aﬁ.
a

Les expressions de A obtenues pour les valeurs du coefficient de poisson égale

a 0.3 sont les suivantes :

Pour l'interface rugueuse :
Es

1
3= 026 (R /30m) + 0828, ke = pomme i (3.13)

Pour 'interface lisse :
Es

1
7= 027 (R /307a) + 09283, ks = S (3.14)




3.9 Comparaison des résultats obtenus avec ceux de différents auteurs.

1.50
Vs =0,3 |
1.254
1.00+
S o075

0.50+

—&— Hubner
0.254 —¥— Baguelin

Presente Etude (Interface lisse)

—@— Presente Etude (Interface rugueuse)

0.005% 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
R,,/30R4

Figure. 3.10 Comparaison des valeurs de A pour différents auteurs (v = 0,3)

Les expressions de 4 pour v, = 0,3 sont les suivantes :

1
0,265 In(Ry/3074)+0,808

Baguelin: 1 =

Hubner: 1 = ! (3.15)

0,275 In(Ry /307¢)+1,34

1
0,26 In(Ry/3074)+0,828

Présente étude : 1 =

Pour la valeur dev, égale a 0.3 I'expression obtenue par la présente étude

coincide parfaitement avec celle donnée par Baguelin, cela est probablement di au
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fait de I'utilisation de la méme méthode d’analyse par éléments finis. Les valeurs de

Hubner semblent présenter la borne inferieur du coefficient A.

Etant donné que les valeurs du coefficient A augmentent sensiblement pour des

valeurs du coefficient de Poisson supérieur a 0.3, il serait intéressant d’établir la

variation de 1/1 en fonction des deux variables v etR,,/r;. La figure 3.8 montre

I'évolution de 1/ en fonction de ces deux parametres.
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1A

Ro/30r, 98 09

Figure 3.11 Evolution de 1/ en fonction de vi,et de R, /7y :

a) interface rugueuse, b) interface lisse.

Avec l'utilisation de l'outil de lissage du logiciel Matlab, on a obtenu les
expressions analytiques suivantes :

Pour l'interface rugueuse :

3= 028+ 176 % —0.69v, —0.79 (M) — 0.67v, 3 (3.16)
Pour linterface lisse :
1 Rm Rm 2 Rm
1= 03341900 —0.68v, —0.96 (ﬁ) — 0.45v, 5 (3.17)

Dans le but de vérifier 'exactitude de ces expressions, les valeurs de A sont
calculées pour certaines valeurs discrétes d’une interface rugueuse puis comparées
avec celles obtenues par Baguelin et al. et Hubner pour un rayon externe égales a
30 ry.



82

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau 3.4

Tableau 3.4 Comparaison des valeurs de 1 obtenues avec celles de différents

auteurs
Coéfficient de Poisson v, 0.30 0.33 0.40 0.495
Hiibner 0.750 - 0.780 1.000
Baguelin et al. - 1.240 - 1.750
Pyke and Beikae - 2.00 - 1.80
Interface
1.187 1.248 1.416 1.734
rugueuse
Présente étude
Interface
. 1.074 1.115 1.222 1.407
lisse

3.10 Validation du coefficient de corrélation par le model de Winkler

Dans le but de valider les résultats obtenus et de vérifier I'exactitude des
expressions analytiques trouvées, on a considéré I'analyse d’un pieu sous l'effet d’'une
charge horizontale.

3.10.1 Code de calcul utilisé

Parmi les versions pionnieres des programmes informatiques encore valables
jusqu'ici, le code Fortran COM622 a été établi pour analyser les pieux chargés
axialement et latéralement par la méthode de Winkler en utilisant la méthode des
différences finies. Afin d'évaluer les capacités prédictives du modele Winkler par
rapport aux résultats du modele 3D de la méthode semi analytique par éléments finis
(FSAFEM), les valeurs de A proposés par Pyke et Beikae, celles proposées par Hibner
et les équations de la présente d'étude (3.13) et (3.14) Pour une limite extérieure du
domaine de R,,/ry; =30 ont été implémentées dans COM622. Cependant, les
expressions données par Baguelin et al. sont exclues de la comparaison, puisqu'elles
sont en parfaite concordance avec les résultats des corrélations effectuées. Les
calculs sont effectués pour des valeurs ponctuelles du coefficient de Poisson de 0.3,
0.4 et 0.495 pour une interface rugueuse. Les valeurs proposées par les autres
chercheurs figurant dans le tableau (3.2) n'ont pas été jugées utiles puisqu'elles sont

toutes inférieures a l'unité.
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3.10.2 Maillage adopté pour 'analyse du comportement du pieu en utilisant la
FSAFEM en 3D.

Le maillage présenté ci-dessous est utilisé pour obtenir des résultats par

éléments finis comparables avec ceux du modéle Winkler incluant différentes valeurs
de A. Tenant compte de la symétrie géométrique du probléme, seule la moitié du
domaine a été utilisée pour I'étude semi-analytique FE en 3D. Le maillage, représenté
dans l'espace r — z, est illustré sur la figure 3.12.

Pour représenter le domaine infini du probléme, des conditions aux limites en
déplacements égales a zéro ont été imposées sur la limite inférieure. Le long de la
limite latérale, tous les nceuds sont bloqués en déplacements latéraux.

Dans le but de vérifier la précision du maillage du modéle établi, des études ont
été effectuées sur les maillages d’analyses entierement par éléments finis, en faisant
varier la taille et le nombre des éléments ainsi que les distances des limites, les auteurs
ont émis les conclusions suivantes :

Le maillage ne doit pas s'étendre latéralement a plus de 25 D,,,

Le maillage ne doit pas s'étendre a plus d'une longueur de pieu (L,) sous la
pointe du pieu. Trente-six (36) éléments isoparamétriques a huit nceuds sont suffisants
pour modéliser le sol et le pieu rigide des deux cbtés. Dix (10) éléments dans la
direction latérale et vingt (20) éléments dans la direction verticale ont été trouvés
suffisant pour modéliser avec précision le comportement élastique du pieu.

Comme il est nécessaire de modéliser l'interface lisse et rugueuse séparant le
pieu du milieu élastique environnant, la formulation des éléments d'interface discutée
plus haut a été implémentée dans le code de calcul.

3.10.3 Etude paramétrique et comparaisons pour les pieux chargés latéralement

Dans les applications pratiques, seuls les pieux courts subissent des
déformations sur toute leur longueur sous un chargement latéral. En tant que tel, la
longueur du pieu est rarement un parametre pertinent lors du développement des
solutions pour les pieux chargés latéralement. Les deux variables les plus importantes
qui influent sur le comportement du pieu sont le rapport longueur / diamétre (L,,/D,) et
un facteur Kz connu sous le nom de la flexibilité du pieu Kz = (EI),/EsL;qui est une

valeur adimensionnelle de la flexibilité relative pieu / sol.
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Dans ce qui suit, le comportement latéral de deux pieux avec deux rapports
longueur/diametre différents : L,,/D,, = 10 et 20 sont examinés a travers I'évolution de
leurs déplacements adimensionnels en téte de pieu uEsL,/H (pour les pieux soumis a
H) et uEsL% /M (pour les pieux soumis & M) avec une variation du facteur de flexibilité
Ky a partir de 107 a 10. En outre, 3 valeurs de coefficient de Poisson et deux états
d'interface sont considérés. Pour les deux analyses (Winkler et FSAFEM), les
caractéristiques de déformation du pieu ont été prises égales a E,, = 2 x 107 kN /m?et

v, = 0.25 pour le module de Young et le coefficient de Poisson respectivement.

VA
40 -]
— 25D, -
/M
L H
| [ pieu '
|
1
Ly || |
A —p
| 1
Y Il Sol |
L Ly
1 =
1
madantls ! :g
: :
L__T__ =
P
- _ .
Frontiére rugueuse
r,=D,/2

Figure 3.12 Maillage du modéle sol/pieu par éléments finis

3.10.4 Pieu d’élancement L/D = 10 soumis a une charge horizontale

a) Déplacement adimensionnel en fonction de la rigidité relative

Interface rugueuse.
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=M= Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
I} 4 Winkler (K, according to Hiibner 2007)
25
g @ Winkler (K, from FSAFEM present study)
== F.FSAFEM (present study Rough interface)
20 L/D=10 v, =03
15¢
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5
T T T T T T T 1
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K,
30

- Winkler (K, according to Hiibner 2007)

En 25l @ Winkler (K, from FASFEM present study)
B@ =8 F, FSAFEM (present study Rough interface)

L/D=10 v, =04
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10-¢ 10- 10-4 103 10-2 101 100 107

Figure. 3.13.b

30
= Winkler (K according to Pyke & Beikae 1984)
kS 4 Winkler (K, according to Hiibner 2007)
-3
-',,, 259 @ Winkler (K, from FSAFEM present study)
"5 == F.FSAFEM analysis (present study Rough interface)
20 LID=10 v, =0,495

Figure. 3.13.c

Figure. 3.13 Déplacement adimensionnel en fonction de K, pour une interface
rugueuse.
a) ve = 0.3, b) v = 0.4, C) vy = 0.495
Les figures 3.13. a,b et c présentent la variation du déplacement adimensionnel

en fonction de la rigidité relative K, pour différentes valeurs du coefficient de Poisson,
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dans ces figures l'interface sol/pieu est considérée rugueuse.

Les déplacements en téte du pieu sont beaucoup plus élevés pour les interfaces
rugueuses que ceux présentés par les interfaces lisses. Les déplacements calculés a
partir du coefficient A proposé par Hiibner sont surestimés pour toutes les valeurs du
facteur de flexibilité. Pour les déplacements tres rigides (K, = 10), le déplacement est
deux fois plus élevé que les déplacements FSAFEM et presque quatre a cinq fois plus
élevés pour les pieux trés flexibles (K, = 107°). Par conséquent, ce modéle n'est plus
considéré comme pratique pour une analyse rigoureuse des pieux chargées

latéralement.

Le comportement des pieux sous une charge horizontale en utilisant soit le
FSAFEM soit les deux modeles Winkler basés sur 1 de Pyke et Beikae A FSAFEM
peuvent étre distingués en deux modeles fondamentaux. Pour les pieux rigides ou
K,est supérieur a 1072, les trois méthodes produisent approximativement le méme
déplacement en téte, en particulier pour vy = 0.495. Cependant, pour les pieux
flexibles, plus K, est petit plus la différence du déplacement en téte du pieu augmente

a la figure 3.13 (c).

Les valeurs fournies par Pyke et Beikae sont plus proches de celles des
éléments finis que de celles du modéle de Winkler basées sur A FSAFEM. De Iégéres
différences sont remarquées pour v, = 0.495 dans la Figure 3.13 (c), ou les modeles
Winkler produisent des résultats approximativement identiques. Ceci est évident
puisque 1 de la FSAFEM et les 1 de Pyke et Beikae étaient respectivement de 1.734
et 1.800 pour vg = 0.495.
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204 L/D=10 vy =03
15
104
5
0 T T T T 1
10-6 105 104 103 102 101 100 10
KI’
30

204

4 Winkler (K, according to Hiibner 2007)
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Figure 3.14 b

Winkler (K according to Pyke & Beikae 1984)
Winkler (K, according to Hiibner 2007)

Winkler (K from FSAFEM present study)
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F, FSAFEM analysis (present study Smooth interface)
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T
106 105

Figure.3.14.c
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Figure. 3.14 Déplacement adimensionnel en fonction de Kr pour une interface

lisse.
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b) vy =0.3,b)v, =04, c)v, = 0.495

Les figures 3.14 a, b et ¢ présentent la variation des déplacements en fonction
de la rigidité relative avec les différentes méthodes citées plus haut en considérant
I'interface sol/pieu lisse.

Les conclusions faites pour le cas de l'interface rugueuse restent valable pour
le cas de l'interface lisse.

Les déplacements en téte du pieu pour l'interface rugueuse sont beaucoup plus
importants que ceux présentées par l'interface lisse.

a) Moment adimensionnel en fonction de la rigidité relative

Interface rugueuse
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4
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o 0.104
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=
0.059
= Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
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@ Winkler (K, from FSAFEM present study)
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10-° 10 104 102 102 101 10° 10°
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Figure 3.15.a
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== Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
Winkler (K, according to Hibner 2007)
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Figure 3.15.b
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0.20

Mo, LH

0.104

0.059

= Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
Winkler (K, according to Hiibner 2007)
@ Winkler (K, from FSAFEM present study)
=& F, FFSAEM analysis (present study Rough interface)
L/D=10 v, =0.495

10 10-° 104 10 102 107" 10° 10"

0.00

K;
Figure 3.15.c
Figure. 3.15 Moment adimensionnel en fonction de Kr pour une interface
rugueuse.

b) vy =0.3,b)v, =04, c)v, = 0.495

Les figures 3.15.a, b et ¢ présentent la variation du moment adimensionnel en
fonction de la rigidité relative K: pour différentes valeurs du coefficient de Poisson, dans
ces figures l'interface sol/pieu est considérée rugueuse.

Dans les figures 3.15, tous les modéles de pieux rigides présentent les mémes
valeurs de M,,,,/L,H. Pour les pieux flexibles, la méthode semi analytique par
éléments finis surestime le moment de flexion, alors que les autres courbes des
modeles de Winkler convergent 'une vers 'autre présentant la méme tendance. Enfin,

on peut noter que la variation du coefficient de Poisson a peu d’influence sur les
résultats.

Interface lisse

T o0.20
=
§
=
0.154
0.104
0.05+ -
) =§=  Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
Winkler (K, according to Hiibner 2007)
@ Winkler (K, from FSAFEM present study)
0.00} == F.FSAFEM analysis (present study Smooth interface)
L/D=10 v,=03
T T T T T T
10 105 104 10°° 102 107 10° 10'
K¢

Figure. 3.16.a
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Figure. 3.16.b
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Winkler (K according to Hiibner 2007)
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Figure 3.16.c
Figure. 3.16 Moment adimensionnel en fonction de Krpour une interface lisse
b)  v,=0.3,b)v, =04, c)v, = 0.495
Les figures 3.16 a, b et ¢ présentent la variation du moment en fonction de la
rigidité relative avec une interface sol/pieu lisse. Comme pour les déplacements, avec
la méthode des éléments finis les valeurs des moments sont plus importantes pour les

valeurs faibles de Kr et sont pratiquement confondues pour les valeurs élevées de K:.

3.10.5 Pieu d’élancement L/D = 20 soumis a une charge horizontale

a) Déplacement adimensionnel en fonction de la rigidité relative

Interface rugueuse.
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Figure 3.17.c
Figure.3.17 Déplacement adimensionnel en fonction de Krpour une interface
rugueuse
a) vg = 0.3, b)vy = 0.4, c)vg = 0.495
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Pour un pieu plus fin avec L, /D, = 20 et une interface rugueuse, I'évolution du
déplacement adimensionnel uEgL,/H en téte en fonction du facteur de flexibilité du
pieu K,est illustrée aux figures 3.17 (a, b et c¢) pour les trois rapports de coefficient de
Poisson sélectionnés.

La premiére observation qui peut étre constatée est que toutes les méthodes
sont en accord étroit pour les pieux ayant un K, variant entre 1072 et 10. Cela signifie
gu'une valeur de A entre 1 et 2 pourrait donner le méme déplacement que celui donné
par I'analyse des éléments finis. Cependant, pour les valeurs du facteur de flexibilité
inferieur a 1072, I'écart pour le modéle Winkler basé sur A de Hibner est clair et il
devient plus grand d’autant que K, diminue. Le déplacement en téte du pieu est deux
a trois fois plus élevé que celui de l'analyse par éléments finis pour les pieux trés
flexibles ayant K, = 107¢. Les autres modeles de Winkler ont montré différentes
variantes. Le modéle Winkler basé sur A de Pyke et Beikae présente une concordance
étroite avec l'analyse éléments finis, sauf un |éger écart est constaté lorsque K, est

inferieur a K, = 10~>. Cette déviation est plus prononcée pour v, = 0.495

Interface lisse.

== Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
Winkler (K, according to Hiibner 2007)

40 @ Winkler (K, from FSAFEM present study)
== F,FSAFEM analysis (present study Smooth interface)

35 L/D =20 v, =03

10 105 10+ 103 102 101 100 10

Figure. 3.18.a
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a4 4 Winkler (K, according to Hibner 2007)
g" @) Winkler (K, from FSAFEM present study)

4 == F. FSAFEM analysis (present study Smooth interface)
L/D =20 v, =04

10 10 10+ 10 102 107 10° 10°
Kr
Figure 3.18.b
40
= Winkler (K ding to Pyke & Beikae 1984)
g’ 35+ 4 Winkle ing to Hiibner 2007)
@ Winkle AFEM present study)

3 == F.FSAFEM analysis (present study Smooth interface)
L/D=20 v, =0,495

Figure 3.18.c

Figure. 3.18 Déplacement adimensionnel en fonction de Kr pour une interface
lisse.
b)  vg=0.3, b)v, = 0.4, c)v, = 0.495
L'évolution des mémes parametres examinés dans les figures 3.18, est
représentée sur les figures 3.18 pour une interface sol/pieu lisse. Contrairement a ce
qui a été noté pour les pieux courts (L,/D, = 10) et en particulier pour v, = 0.3, le
déplacement en téte du pieu correspondant au modele Winkler basé sur 1 de la
FSAFEM est en accord étroit avec les résultats la méthode des éléments finis en 3D.
Pour v, = 0.495 de légéres différences sont remarquées et les deux courbes sont

presque paralléles pour toute la gamme de K.
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La variation du moment de flexion maximum se produisant le long d’'un pieu
mince ayant L,,/D,, = 20 en fonction du facteur de flexibilite du pieu K, est présentée
dans les figures 3.19 (a) et 3.19 (b) pour v, = 0.3 et v, = 0.495 respectivement. Deux
points importants méritent d'étre notés. Tout d'abord, contrairement aux moments
maximum qui ont eu lieu dans des pieux raides et pour lesquels les différentes
méthodes d'analyse se sont révélées étre en bon accord, une grande déviation est
survenue ici pour cette classe de pieux (K, > 107%). Deuxiémement, les mémes

remarques peuvent étre faites pour les pieux flexibles.

Interface lisse
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Figure 3.20.a
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Figure 3.20.b
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Figure. 3.20 Moment adimensionnel en fonction de Krpour une interface lisse.
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Pour une interface sol/pieu lisse, les figures 3.20 (a) et 3.20 (b) et 3.20 (c)

montrent la variation de M,,,,/L,H en fonction de K, pour les différentes valeurs du

coefficient de Poisson considérés dans cette étude. Les résultats du modeéle de

Winkler avec A issu de la FSAFEM concordent bien avec ceux des calculs par

eléments finis pour la gamme de pieux flexibles. Cependant, pour les pieux rigides, la

déviation reste telle que notée dans les figures 3.19.

3.10.6 d’élancement Pieu L/D = 10 soumis & un moment

a) Déplacement adimensionnel en fonction de |a rigidité relative

Interface rugueuse.
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o~ 4 Winkler (K, according to Hiibner 2007)
gl @ Winkler (K, from FSAFEM present study )
== F.FSAFEM analysis (present study Rough interface|
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Figure 3.21.b
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g! I Winkler (K, according to Hiibner 2007)
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Figure. 3.21.c
Figure. 3.21. Déplacement adimensionnel en fonction de Kr
pour une interface rugueuse.
a)  vs=0.3,b)v, =04, c)vs = 0.495

Etant donné que le moment maximum a lieu en téte de pieu pour un pieu soumis
a un moment, la variation du moment de flexion maximal en fonction du coefficient de
flexibilité n'est pas examinée dans cette-section. Seuls, les déplacements en téte du
pieu sont étudiés en fonction de deux rapports de longueur/diamétre du pieu et deux
états d'interface lisse et rugueux.

Les figures 3.21 montrent, pour un pieu court, I'évolution des déplacements en
téte du pieu en fonction du facteur de flexibilité. Dans la figure 3.21 (a) qui est
pertinente pour une interface de sol/pile v; = 0.3, I'accord entre les différents modéles
utilisés pour analyser le pieu est parfait pour la gamme des pieux rigides. Cela signifie
que les modéles Winkler ne dépendent pas de 4. Cependant, l'effet du facteur de
corrélation est important lorsque des pieux flexibles sont considérés. En effet, plus

K, est petit plus I'écart entre les différents modéles devient important.
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Ces faits ont également été observés a la figure 3.21 (b et c), mais sont moins
importants. Dans ces figures, les modéles Winkler avec A selon Pyke et Beikae et A
issu de la FSAFEM ont donné les mémes résultats.

Interface lisse.
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Figure. 3.22.c

Figure. 3.22 Déplacement adimensionnel en fonction de Krpour une interface
lisse
a) vy = 0.3, b)vy = 0.4, c)vg = 0.495
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Pour une interface sol/pieu lisse, les figures 3.22 (a) et 3.22 (b) et 3.22 (c)
montrent la variation de M,,,,/L,H en fonction de Ky pour les trois valeurs du
coefficient de Poisson considérées dans cette étude. Les résultats du modele Winkler
avec A basé sur la FSAFEM concordent bien avec ceux des calculs d'éléments finis
pour la gamme des pieux flexibles. Cependant, pour les pieux rigides, la déviation

reste telle que notée dans les figures 3.21.

3.10.7 Pieu d’élancement L/D = 20 soumis & un moment

a) Déplacement adimensionnel en fonction de |a rigidité relative

Interface rugueuse.
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Figure. 3.23.b
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Figure.3.23 Déplacements adimensionnel en fonction de Krpour une interface

Interface lisse.
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g

o - Winkler (K, according to Pyke & Beikae 1984)
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Figure. 3.24.c
Figure. 3.24 Déplacement adimensionnel en fonction de Kr pour une interface
lisse
a) vg = 0.3, b)vy = 0.4, ¢c)vg = 0.495

Les déplacements adimensionnelles en téte de pieu en fonction du facteur de
flexibilité sont tracées respectivement sur les figures 3.23 et 3.24 pour les interfaces
rugueuses et lisses. Bien que les valeurs de déplacement en téte de pieu pour ce
rapport d'élancement soient bien différentes de celles obtenues pour les petits pieux
illustrées aux figures 3.21 et 3.22, la méme tendance est observée et par conséquent
les mémes remarques peuvent étre faites pour les figures 3.23 et 3.24.

3.11 Conclusion

Le modele de Winkler basé sur l'utilisation de ressorts non couplés pour
modéliser le sol est le modeéle le plus utilisé pour analyser un pieu sous chargement
latéral, étant donné la facilité de le traduire en un code informatique. Ce modéle est
essentiellement basé sur le coefficient de réaction du sol ainsi que l'interaction
sol/pieu. Cependant, de nombreux auteurs ont remarqué que ce modéle surestime le
déplacement en téte du pieu pour les pieux élastiques utilisés pour supporter par
exemple les plateformes offshore. Jusqu'a présent, on ne sait pas si ces lacunes sont
dues a la nature du modele de Winkler lui-méme qui ne tient pas compte de la
continuité du domaine modélisé par un ensemble de ressorts non couplés ou de
l'inexactitude des valeurs empiriques du coefficient de réaction du sol donné a la
rigidité de chaque ressort le long pieu.

Afin de trouver une corrélation entre le coefficient de réaction du sol et les
propriétés de rigidité du sol, a savoir : Le module de Young et le coefficient de Poisson,
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une tranche mince du systéme de sol/pieu a été considérée pour reproduire les
conditions de contrainte planes qui peuvent se produire dans le voisinage immédiat du
pieu dans un endroit suffisamment profond loin de l'influence de la pointe du pieu et
de la surface du sol. L'analyse a été menée a l'aide d'une procédure numérique
appelée Méthode des éléments finis assistée par les séries de Fourier (FSAFEM) qui
est parfaitement adaptée aux problémes axisymétriqgues soumis a un chargement non
axistmétrique.

Les corrélations établies avec d'autres expressions trouvées dans la littérature
ont été implémentées dans un code informatique du modéle Winkler existant. Ce
dernier ainsi qu'une analyse par éléments finis compléte ont été appliqués pour étudier
le comportement des pieux avec deux rapports de longueur/diametre différents soumis
a un chargement latéral puis a un moment dans un milieu caractérisé par trois valeurs
de coefficient de Poisson. L'étude a porté sur la variation des déplacements en téte de
pieu et du moment de flexion maximum en fonction de la rigidité relative sol/pieu pour
chaque modele en fonction de deux états d’interface de sol/pieu : rugueuse et lisse.
Les principales conclusions sont les suivantes :

Les déplacements en téte des pieux courts calculés avec les modéles de
Winkler basés sur A provenant de différentes sources sont parfaitement en accord
avec celles de l'analyse par éléments finis dans la gamme des pieux rigides, en
particulier pour v = 0.495. Pour v, = 0.3, un modele Winkler avec 4 = 1.2 donne une
concordance exacte avec les résultats de la FSAFEM. Cependant, plus Kzest petit
plus I'écart devient important pour les pieux flexibles. Une valeur de 1> 2 est
nécessaire pour se rapprocher des résultats des éléments finis.

Pour les pieux flexibles ayant L,,/D,, = 20, le facteur de corrélation 1 établi dans
la présente étude est le plus approprié pour les pieux dont 1073 < K, < 10, en
particulier pour vy = 0.495. En dehors de cette gamme, le facteur de corrélation devrait
étre supérieur a 2 pour correspondre aux résultats des éléments finis.

Sous l'effet d’'un moment de renversement, les déplacements en téte des pieux
courts ou des pieux élancés ont montré le méme modeéle pour des valeurs de rigidité
relative de Kz > 1072. Dans cette tranche de rigidité, I'effet de 1 est négligeable.

Bien que la détermination du facteur de corrélation ait été effectuée sur la base
d'une procédure numérique rigoureuse, les résultats n'étaient pas ce a quoi nous nous

attendions. Nous concluons donc que les incohérences trouvées dans les modeles



103

Winkler ne sont pas dues a l'imprécision de la rigidité des ressorts, mais au modéle
lui-méme qui remplace un milieu continu par des ressorts discrets non couplés en

ignorant le transfert des contraintes de cisaillement entre les couches de sol.
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CHAPITRE 4

ANALYSE DES PIEUX COURTS DE GRANDS DIAMETRES
APPORT DES MODELES PAR ELEMENTS FINIS
ET INADAPTATION DE LA METHODE P-Y POUR LE
DIMENSIONNEMENT

Résumé

Le dimensionnement des pieux de grand diamétres ou mono pieux et
traditionnellement fait avec la méthode des courbes p —y recommandée par le
API (American Petrolium Institut), cependant, de nombreuses recherches ont
montré que la méthode p—y n’ est pas adaptée au dimensionnement des mono
pieux et présente de nombreuses carences. Ce travail présente en premier
lieu un état de 1’ art des méthodes proposées pour le dimensionnement des
pieux courts, allant de celles basées sur la modification des courbes p—y
initiales a des méthodes plus rigoureuses telles que les différences finies
et les éléments finis.

Une analyse par la MEF de fondations d’ éoliennes offshore dans différents
sites est ensuite présentée, les résultats obtenus sont comparés a ceux 1SSus

.......

p—y dépend du diametre du pieu.
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4 1 Introduction

L'épuisement des sources d'énergie traditionnelles a conduit a une augmentation de
la recherche d'alternatives dans les sources d'énergie renouvelables pour répondre
aux besoins de la société. En conséquence, un développement rapide s'est produit
dans l'installation de parcs éoliens a la fois dans les zones cétiéres et offshore afin de
garantir une électricité propre en tant que source d'énergie permanente. Etant donné
que les vents au large ont tendance a avoir des vitesses plus élevées et moins
turbulents que les vents terrestres, ce qui a entrainé une augmentation de I'énergie
potentielle produite dans les sites offshore par rapport a celle produite dans les zones
cétiéres, plusieurs parcs éoliens offshore ont déja été installés sur toute la planéte
durant la derniére décennie et un grand nombre est prévu dans I'avenir proche. Bien
qu'il existe de nombreuses options pour soutenir les turbines éoliennes offshore
(OWT), en fonction de la profondeur de I'eau, (allant des fondation gravitaires pour les
faibles profondeurs de 0-15 m aux fondations flottantes pour des eaux trés profondes
de 60 a 200 m), le monopieu est le concept de fondation préférée pour les
convertisseurs d'énergie éolienne offshore, dans les eaux peu profondes jusqu'a
quarante metres, en raison de son processus d'installation relativement simple et
rentable (Ahmed et Hawlader 2016 [61] , Abed et al., 2016 [51] et Aissa et al., 2017
[52] ). Les monopieux se composent de tubes en acier soudés fondés a I'extrémité
ouverte dans le sol. Les pieux d’'un diametres allant jusqu'a 8 m sont déja installés et
des diametres encore plus grands sont actuellement programmés (Achmus et al. 2009
[62] ; Adhikari et Bhattacharya (2011, 2012) [63] , Carswell et al., 2015 [64] ; Lombardi
et al., 2013 [65] ; Laszlo et al. (2016, 2017) [66] , Galvin et al., 2016 [67] et Sheil et
Finnegan 2016 [68] ).

L'élément clé dans la conception des fondations monopieux est de répondre aux
analyses de conception a 'ELU (Etat Limite Ultime) et ELS (Etat Limite de Service).
Dans l'analyse a L’'ELU, les propriétés du monopieu doivent étre choisies de telle sorte
que la résistance du sol soit maintenue dans une marge de sécurité loin de sa rupture
afin d'assurer la sécurité de la structure de I'ensemble de la Turbine éolienne Offshore.

Dans I'état limite de service, les
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mouvements en téte du monopieu (déplacement et rotation) dans des cas de

chargement extréme doivent rester inférieurs a certaines limites.

Pour satisfaire a la fois les exigences ELU et ELS, la conception de la structure et de
la sous-structure d'une turbine éolienne offshore citée OWT (Offshore Wind Turbine)
dans ce qui suit, doit étre effectuée correctement en incluant I'interaction sol/monopieu
afin de permettre aux OWT de supporter les forces dynamiques permanentes induites
par les vibrations pendant leur durée de vie étant donné que ce sont des structures
dynamiguement sensibles. La combinaison des forces induites avec la fréquence de
fonctionnement pourraient potentiellement déclencher le phénoméne de résonance.
Afin d'éviter ce phénomeéne problématique qui peut conduire a I'endommagement total
d'une OWT, celle-ci doit étre concu de telle sorte que la premiéere fréquence propre
soit suffisamment éloignée des fréquences d'excitation principales du chargement
dynamique. En d'autres termes, elle devrait se situer entre la turbine (1P) et les
fréquences de passage des lames (3P), c'est-a-dire dans l'intervalle correspondant a
l'intervalle "Souple-rigide". L'American Petroleum Institute (API, 2014) [30] et les
normes Det Norske Veritas (DNV, 2013) [69] qui sont les directives offshores les plus
connues recommandent d'utiliser I'approche du modéle Winkler pour concevoir des
monopieux soumis a un chargement latéral. Dans cette approche, les monopieux sont
considérés comme des poutres sur des fondations non linéaires de Winkler (BNWF)
et la réponse du sol est analysée au moyen de courbes p — y fournissant la réaction
du sol p en fonction du déplacement latérale y. Cependant, cette méthode d'analyse
échoue lorsqu'elle est appliguée a des monopieux de grand diamétre (avec des
diametres de cing a huit métres et des rapports de flexibilité autour de 5) donnant lieu
a beaucoup d’interrogation concernant sa formulation. Les limites de cette méthode
empirique sont discutées en détail dans ce chapitre dans une section distincte. En ce
qui concerne l'exécution des exigences ELU et ELS, la conception monopieu doit
s'appuyer sur une méthode rigoureuse telle que la méthode des Eléments Finis. A cet
€gard, un code informatique NAMPULAL (Analyse Non linéaire des Monopieux sous
charge Latérale et Axiale) établit sur la base du modéle des tranches verticales EF
combiné a l'utilisation d'un modele hyperbolique pour la modélisation des sols
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sablonneux (Otsmane et Amar Bouzid 2018) est utilisé comme outil d'analyse des
monopieux sous charge monotone.

L'objectif de ce travail est divisé en trois sous-objectifs distincts. Le premier consiste a
montrer qu'une analyse éléments finis basée sur un modéle hyperbolique de sol non
linéaire implanté dans NAMPULAL est le meilleur choix en tant que méthode d'analyse
pour une conception sire des OWT. Ceci est réalisé en examinant les déplacements
et les rotations en téte du monopieu par NAMPULAL ainsi que le profil de déplacement
du monopieu qui est compatible avec le modele de déformation des monopieux
rigides.

Le deuxieme consiste a confirmer ce qui a été indiqué sur le comportement des
monopieux chargés latéralement depuis I'émergence de l'industrie OWT par de
nombreux chercheurs et qui constatent que la formulation O'Neill et Murchison (1983)
qui a été adoptée en premier par I'API puis par la DNV n'est plus appropriée pour
I'analyse de monopieux de grand diametre sous un chargement horizontal loin d’une
analyse EF. En d'autres termes, dans quelle mesure les modéles Winkler sont
inappropriés pour prédire la réponse des monopieux chargés latéralement.

Le troisiéme consiste a évaluer correctement les modeles Winkler en fonction des
derniéres modifications des courbes de p — y dans le sable proposées dans la gamme
délimitée par les résultats de I'API et des éléments finis. Ici, le but est de mieux
comprendre si ces modeles ont amélioré I'évaluation précise du comportement latéral
des monopieux de grand diameétre supportant des éoliennes offshores ou n'ont pas
réussi a résoudre correctement ce probléme.

Afin de préparer les solutions nécessaires permettant d'atteindre ces objectifs distincts
et de mieux comprendre le comportement des monopieux de petit et de grand
diametre, la section suivante est consacrée a la description des mécanismes de
rupture de ce type de fondations profondes, suivies par les formulations p —y
adoptées par les directives offshore telles que API et DNV. Dans cette section, les
auteurs fournissent en détails une vue critique de la méthode Winkler comme méthode
d'analyse et donnent également les limites de son application aux monopieux de grand
diametre. Dans la section qui suit, les dernieres modifications proposées des courbes

p — y dans le sable sont données.
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Ces courbes p —y modifiées ont été introduites dans un programme informatique
appelé IGTHPile afin d'étre utilisé ultérieurement a des fins de comparaison. Les trois
objectifs visés par le présent travail sont réalisés a travers l'analyse de quatre études

de cas.

4.2 Mécanismes de rupture flexibles et rigides des monopieux de petit et grand

diametre.

Les pieux isolés (monopieux) comme ceux utilisés pour soutenir les batiments, les
ponts ou les plates-formes offshores dans les industries du pétrole et du gaz peuvent
étre distinguées en termes de comportement latéral en deux classes principales, a
savoir des pieux flexibles (minces) et des pieux courts (rigides). Dans la premiére
classe, le comportement des monopieux est caractérisé par la participation au
mouvement de la seule partie supérieure des monopieux dont la longueur dépend de
la rigidité du sol/monopieu. Dans la situation extréme, la rupture se produit dans le
pieu par la formation d'une rotule plastique dans les points de déplacement nul. Dans
la deuxieme classe, un «coup de pied» se produit en réponse aux charges appliquées.
En d'autres termes, le monopieu subit un mouvement sur toute sa longueur. Le
mécanisme de rupture de ces monopieux rigides se produit d'abord dans le sol lorsque
le monopieu subit une rotation importante en téte. Etant donné que le diamétre est
inférieur a 2 m en général, cette flexibilité ou rigidité dépend du fait que la longueur
effective du monopieu L,, soit inférieure ou supérieure a une valeur appelée longueur
critique Ly, (Figure 4.1 b et 4.1 c). Ces pieux de petit diamétre sont courts et rigides si
leur longueur effective est inférieure a la longueur critique et mince et flexible dans la
situation inverse. Le concept de longueur critique ou de flexibilite critique L,_/D, (D,
étant le diametre du pieu) est la principale clé distinctive entre ces deux
comportements. La notion de longueur critique a été bien abordée par de nombreux
chercheurs, il y a plusieurs décennies (Randolph 1981 [13] , Davies et Budhu 1986 [8]
et Amar Bouzid 1997 [70] ).

Bien que les monopieux utilisés pour soutenir les OWT soient profondément fondés

dans les sous-sols marins, ou la longueur d’ancrage peut atteindre 35 m dans
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certaines situations, leur longueur effective est inférieure a la longueur critique
correspondante en raison de leur grand diamétre qui est actuellement de 6 m en
pratique routiniére et prévoyant 8 m pour les installations futures (Thieken et al., 2015
[71] ). Par conséquent, ces monopieux sont longs et rigides. La figure 4.1 (a) montre
le mécanisme de rupture d'un monopieu, déclenché par des rotations supérieures et

inférieures du monopieu et sans qu'il n'y ait formation de rotule plastique.

Les raideurs caractérisant les ressorts habituellement utilisées pour représenter
l'interaction sol/monopieu et donc employées pour calculer certaines caractéristiques
dynamiques de TOWT dépendent dans une large mesure de la nature du monopieu.
Dans les monopieux longs et flexibles, la rigidité latérale du ressort K/ ¥ |a rigidité
de torsion du ressort Kf'*leet |a rigidité de couplage croisé du ressort Kfiexible
dependent en plus du module de Young du sol E; et du diamétre du monopieu D, de
la rigidité relative monopieu/sol E,/E;. Le tableau 4.1 donne les relations établies les

plus connues. Cependant, pour les monopieux de grand diametre et les monopieux
courts de petit diamétre, les rigidités K9’k 9" %t K[%9'*dépendent, en plus du
module Eg et du diametre du monopieu D,, du rapport d'élancement L,/D, du
monopieu. Cela a été indiqué depuis plus de deux décennies par Carter et Kulhawy
(1992) [15] pour des sols homogénes et confirmé récemment par de nombreux auteurs
(Higgins et al. 2013 [72] ; Shadlou et Bhattacharya 2016 [73] , Abed et al., 2016 et
Aissa et al., 2017) pour trois profils de sols différents. Ces fonctions d'impédance de

rigidité sont listées dans le tableau 4.1.

La plupart des expressions données dans le tableau 4.1 ont été déduites des
coefficients de flexibilité calculés par les différents auteurs dans leurs documents.
Cependant, les expressions du tableau 4.2 ont été répertoriées dans leur publication
respective.



110

Tableau 4.1. Fonction d’'impédance pour un pieu élancé proposé par différents auteurs

dans trois profils de sol.

Auteurs | K{lexible / Egp Dp ‘ Kﬁ{exible / Egp DIZ, | Kﬁlexible / Egp D,3,
SOL HOMOGENE
Randolph 1981 [13] 1.630 (E,/Ep) ™™ | —0.342 (E,/Exp)" " | 0197 (E,/Ep)" "

Amar Bouzid 1997 [70]

1.152 (B, /Egp) "

~0.317 (E,/Esp)""""

0.294 (E,/Esp)""

Gazetas 1991

1.000 (E,/Egp) """

~0.220 (E,/Esp)""""

0.150 (E,/Egp)"">"

Davies et Budhu 1986 [8]

0.182

1.292 (E,/Esp)

~0.309 (E,/Esp)”*™"

0.182 (E,/Egp)”" "

Shadlou et Bhattacharya 2016
[73]

1.580 (E,/Esp)"*°

~0.327 (Ep/Esp) """

0.204 (E,/Egp)"" "

SOL de GIBS

ON

Randolph, 1981

0.853 (E,/Egp) "

~0.313 (B, /Esp) ">

0.195 (E,/Ep)"" "

Budhu and Davies 1987

0.734 (E, /Egp)

~0.270 (E,/Esp) ">

0173(E,/Esp)"""”

Amar Bouzid, 1997

1.138(E,/Esp) "

~0.591 (E,/Esp)""

0.450 (E,/Egp)"

Gazetas 1991

0.600(E,/Egp) >

~0.170(E,/Esp) """

0.150 (E,/Egp) """

Shadlou and Bhattacharya
2016

0.861 (Ep/Egp)

~0.291 (E,/Esp) """

0.188 (E,/Egp) "

NON HOMOGENEITE PARABOLIQUE

Gazetas 1991

0.800 (E,/Egp) """

~0.240 (E,/Egp)”"™"

0.150 (E,/Egp)”" "

Shadlou and Bhattacharya
2016

1.106 (E,/Egp) """

~0.319 (E,/Esp) """

0.193 (E,/Egp)”"*"

Tableau 4.2. Fonctions d'impédance de recherche antérieures pour les monopieux

rigides proposées par différents auteurs dans trois profils de sols.

Auteurs | KED, | KEO/EGDE | KRUY/E,D}
SOLS HOMOGENES
0.627 1.483 2.049
Carter et Kulhawy1992 [15] 1.884(L,/Dy) —1.048 (L,/D,) 1.910(L,/D,)
Higgins et al. 2013 2426 (L,/D,)"""° | —1.440(L,/D,)""" | 1789(L,/D,)"*"
Shadlou et Bhattacharya 2016 | 3.488 (L,/D,)"*" | —1.935(L,/D,)""* | 1798 (L,/D,)"*"
Aissa et al. 2017 [52] 2.756 (L,/Dp)" " | =1.595(L,/D,)" " | 1731 (L,/D,)**”"
Higgins et al. 2013 [72] 0929 (L,/D,)" " | =0.633(L,/D,)**" | 0672 (1,/D,)*""

Abed et al. 2016 [51]

1.708 (L,/D,)"*"

~1.233(L,/D,)***

1.153 (L,/D,)>*"

SOLS DE GIBSON

Shadlou and Bhattacharya
2016

2.561 (L,/D,)""*°

~1.935(L,/D,)**"

1.730 (L,/D,) >

SOL AVEC UNE VARIATION PARABOLIQUE DE LA RIGIDITE

Abed et al. 2016

2.841 (L,/D,)"""

~2933(L,/D,)"""’

3.894 (L,/D,)"*"

Shadlou et Bhattacharya 2016

2.905 (L,/D,)"""°

-1.962(L,/D,)*""

1.771 (L,/D,)*""
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(a) Inclinaison d’une OWT fondée
sur un monopieu
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Figure 4.1 Mécanismes de rupture des monopieux de grands et petits diamétres
utilisés pour soutenir a la fois les éoliennes offshore et les ponts dans les secteurs de

I'énergie et du batiment.

4.3 Examen critigue montrant les limites de la méthode des courbes P —Y pour la

conception de monopieu de grand diamétre.

Bien que la formulation des courbes p —y ait été appliquée avec succes dans la
conception de pieux supportant des plates-formes de gaz et de pétrole en raison du
faible taux de ruptures observé dans les pieux depuis de nombreuses décennies, son
application pour la conception de monopieu de grand diamétre supportant les
convertisseurs d'énergie éolienne offshore n'a pas été vérifiée. Les hypothéses dans
la dérivation de ces formules ont soulevé un certain nombre de questions. Dans les

prochaines sous-sections, les incohérences et les
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inconvenients qui ont été a I'origine de mauvaises performances du modéle de Winkler

en fonction de l'utilisation des courbes p — y pour traiter les monopieux

sous chargement horizontal ont été divisés en trois grandes catégories, chacune étant
détaillée.

La courbe p — y proposée par Reese et al. (1974) se composent de trois lignes droites
et d'une parabole. Les déplacements latéraux limites séparant les segments ont été
établis empiriguement sans aucune preuve théorique, bien que I'ensemble de la
méthode ait été développé sur une base théorique. Compte tenu de la quantité
considérable d'empirisme qui a été impliqué dans les recommandations de Reese et
al. (1974), deux importantes limitations méritent d'étre détaillées dans ce travail. La
premiére est le coefficient de pression des terres au repos, tandis que la seconde est
la profondeur approximative a laquelle la rupture du sol passe du type coin au type
d'écoulement.

Parmi les parameétres qui affectent le comportement du sol, on trouve le coefficient de
pression des terres au repos K,,. Bien que simple, ce coefficient est de loin le parametre
le plus influant par rapport au comportement latéral des monopieux. En fait, les
chercheurs ont négligé la formulation originale de Reese et al. (1974) qui a adopté une
valeur de 0,4 pour K, pour le calcul de la réaction du sol a la rupture. Cela signifiait
que du point de vue de Jaky qui proposait K, = 1 — sin ¢, Reese et al. ont développé
leur théorie pour un sable dont I'angle de frottement est égala ¢ = 37 °, et ont étendu
les courbes p — y pour n'importe quel sable, quel que soit son état de densité. Les
chercheurs qui ont étudié ce parameétre ont conclu que le coefficient de pression des
terres au repos dépend de nombreux parameétres physiques du sol tels que l'indice
des vides, l'angle de frottement, la densité relative et le degré de surconsolidation
(OCR) pour les sols cohésifs ainsi que le processus par lequel le dépbt du sol a été
formé (Jaky 1944 [74] ; Mayne et Kulhawy 1982 [75] , Michalowski 2005 [76] et Sherif
et al., 1984 [77] ). Les valeurs de K, varient considérablement lorsque le sable varie
d'un état lache a un état trés dense. Par conséquent, le paramétre le plus affecté est
le déplacement du pieu et donc la résistance ultime du sol. Dans ce contexte, et en
utilisant un code informatique basé sur une méthode classique d'éléments finis en 3D,

Dickin et Laman (2003) [78] ont analysé un petit pieu dans un sol sablonneux et ont
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examiné la variation de la rotation en téte du pieu en fonction de la variation de K. lls
ont constaté que les rotations en téte du pieu sont remarquablement sensibles aux
valeurs de K,, en particulier celles comprises entre 0,25 et 0,60 et des variations
relativement mineures ont été notées dans les rotations pour des

valeurs de K, supérieures a 0,60. Fan et Long (2005) [79] ont effectué des analyses
par éléments finis sur des pieux chargés latéralement et ont étudié I'effet de la variation
de K, sur la forme des courbes p—y. lls ont constaté non seulement une
augmentation de la rigidité initiale des courbes p — y, mais aussi une augmentation
significative de la résistance ultime du sol.

La formule analytigue proposée par ces auteurs et adoptée par le code de la
réglementation API était attrayante puisqu'elle est simple a mettre en ceuvre dans le
code informatique. Cependant, elle n'a pas réussi a concevoir des monopieux de grand
diamétre de la méme maniere que la formulation de Reese et al. (1974). Les
inconvénients majeurs dans la formulation de O'Neill et Murchison (1983) résident
dans le fait que la rigidité initiale de leur courbe p —y surestime de maniére
significative la rigidité du sol a de grande profondeur et n'inclut aucune propriété
géomeétrique du monopieu. Cela a été considéré par de nombreux chercheurs comme
étant a I'origine de la mauvaise performance de ce modéle de Winkler.

La rigidité initiale E;,, des courbes p —y, recommandée dans la conception, peut étre

obtenue en évaluant la pente de la tangente de la courbep —y ay = 0.

kz

* d_p _ Apu —
Epy = ayl,_o = Apy —coshz(%) =kz 4.1)

y=0

Il ressort clairement de I'équation (4.1) que la rigidité initiale est indépendante des
propriétés du pieu (diameétre et rigidité de flexion) et dépend linéairement de la
profondeur z. Comme Ej,, atravers le parameétre k, repose uniquement sur la densité
relative du sable et ne dépend pas des propriétés du monopieu, de nombreuses
questions peuvent survenir, car les recherches dans ce probléeme ont donné des
conclusions contradictoires. Nous verrons dans le reste de ce travail que la plupart des
auteurs qui ont essayé d'améliorer la performance des courbes p — y, sont intervenus
au niveau de la rigidité initiale de la courbe p — y plutét qu'au niveau de la pression

ultime.
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La littérature sur cette question est rare et seuls quelques travaux de recherche ont
été réalisés depuis pres de six

décennies. En effet, Terzaghi (1955) a expliqué comment la profondeur du bulbe des
contrainte peut étre affectée par le diamétre du pieu, qu'il soit petit ou grand. Il a conclu
que le module de réaction du sol est indépendant du diametre du pieu. En fournissant
I'expression donnée par I'équation (4.2), qui relie le module de réaction du sol a la fois
au pieu et aux propriétés élastiques du sol, Vesic (1961) [24] a démontré que le module
de réaction du sol est indépendant du diametre du pieu car ce dernier disparait étant
donné qu’il a la méme puissance dans le numérateur et le dénominateur de I'équation
(4.2):

(4.2)

1/2
_ 0.65E; Esng] /
(1-v9) L EDp

Ou, E; est le module d'élasticité du sol, v est le coefficient de Poisson du sol, D,, est
le diamétre du monopieu et (EI),, est la rigidité a la flexion du monopieu.

Pender et al. (2007) [80] et Ashford et Juirnanongrit (2003) [25] ont mené une série
d'analyses par éléments finis pour étudier I'effet du diametre du monopieu sur la rigidité
initiale de la courbe p —y. La recherche, cependant, a conclu qu'il y a un impact
négligeable du diamétre du pieu. Fan et Long (2005) [79] ont également effectué une
étude par éléments finis dans laquelle ils ont maintenu la rigidité a la flexion du
monopieu (ET), constant et ont augmenté son diametre. La recherche a confirmé la
méme observation. Cependant, la modélisation numériqgue des monopieux sous
charge latérale par Wiemann [46] et al. (2004) et ensuite par Sorensen et al. (2010)
[81] ont rapporté que la rigidité initiale de l'interaction sol-monopieu est affectée par le
changement du diametre monopieu.

Bien que importante, l'influence de la rigidité a la flexion des pieux sur la courbe p — y
n'a pas beaucoup intéressé la littérature. Seuls les travaux réalisés par Ashour et
Norris (2000) [82] et Fan et Long (2005) [79] se sont intéressés a cette question. A
I'aide de la méthode du coin de déformation, la premiere enquéte a confirmé I'effet de
(E@)psur la résistance finale du sol, tandis que la seconde n'a signalé aucune influence

significative de (ET),, sur la courbe p — y.
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En plus de la situation confuse de savoir si I'élément constitutif de p —y, k et
p, dépendent ou non du diametre du monopieu et de sa rigidité a la flexion, il est

également difficile de trouver k pour un sable trés dense ayant un angle de

frottement interne supérieur a 40°. En conséquence a ces incohérences, de nombreux
chercheurs ont rapporté que la variation linéaire de la rigidité avec la profondeur,
comme le montre I'équation (4.1), entraine une surestimation de la rigidité du sol a de
grandes profondeurs. En outre, les codes de conception actuellement utilisés ont
conduit a une sous-estimation des déplacements en téte des monopieux de grand
diameétre sous des charges extrémes (Abderahman et Achmus 2005 [45] , Wiemann
et al. 2004 [46] et Sorensen 2012 [47] ) et a une surestimation pour les monopieux
sous de faibles charges opérationnelles (Kallehave et al., 2012 [48] et Hald et al., 2009
[49]). Ces faits ont récemment été confirmés par Otsmane et Amar Bouzid (2017) [50]

Ces conclusions contradictoires organisées chronologiquement sont résumées dans
le tableau 4.3.

4.3.1 Inconvénients de la méthode de Winkler elle-méme en tant que méthode

d'analyse des monopieux de grand diameétre

Le sol dans le modéle de Winkler est remplacé par un ensemble de ressorts discrets
et non couplés et n'est donc pas considéré comme un continuum. Par conséquent, il
n'y a pas de description rigoureuse du mécanisme de rupture et de déformation 3D,
car le transfert des contraintes de cisaillement n'est pas garanti entre les couches de
sol. En outre, les formulations p — y ont été dérivées sur la base d’essais sur pieux a
grande échelle fondés dans des sols plutét homogénes. Cependant, les formulations
ne peuvent pas étre extrapolées lorsqu'un sol stratifié est rencontré.

En ce qui concerne le comportement des monopieux courts utilisés dans le secteur de
l'ingénierie des ponts ou dans l'industrie du pétrole ou du gaz, pour les monopieux de
grand diameétre utilisés pour supporter les convertisseurs d'énergie éolienne, il n'y a
qu'un seul point de déplacement zéro le long du monopieu.
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Tableau 4.3. Conclusions de certains chercheurs sur les effets de D, et (EI), sur la

courbe p — y.

Effet du diametre Effet de la rigidité , .
Auteur du monopieu D, a la flexion (EI), Méthode employee
Terzaghi (1955) [21] Pas d’effet - Experimentation echelle réelle
Vesic (1961) [24] Pas d’effet - Recherches empiriques
Ashour et Norris . -
(2000) [83] - Effet important Analyse numérique
Ashford et o .

. . - ) Programme expérimentale incluant
‘[jsuz']r narongrit (2003) Effet Négligeable des vibrations et des tests d’impact
EIXIG?mann etal.(2004) Effet significatif - Analyse éléments finis 3D
Fan et Long (2005) s Pas d’effet (s -

[79] Influence négligeable significatif Analyse éléments finis 3D
FS%r]lder etal. (2007) Effet apparent - Calcul numérique
[Sstir]ensen etal. (2010) Effect confirmé - Calcul numérique avec FLACSP

Dans ce cas, le déplacement du fond du monopieu pourrait provoquer une force de
cisaillement. Cependant, la procédure en différence finie généralement formulée pour
résoudre les équations différentielles du quatrieme ordre (1) ou (2), ne fait pas de
distinction entre les monopieux souples et rigides. Cela est expliqué par le fait que la
plupart des codes écrits Winkler tels que COM 624 (Reese et Sullivan 1980) ou LPILE
(Wang et Isenhower 2010 [84] ) ont été établis en supposant que le monopieu peut
rencontrer deux points ou plus de déplacement zéro (Reese et Van Impe 2011 [22] ).
Ainsi, pour dire en bref, 'hnypothése d'une force de cisaillement nulle et d'un moment
de flexion nulle en bas du monopieu est généralement adoptée pour trouver I'ensemble
complet d'inconnues. Cependant, comme les monopieux présentent un déplacement
nul sur toute leur longueur, le déplacement en bas pourrait donner naissance a une
force de cisaillement. Dans ces circonstances, les équations des conditions aux limites

nécessaires qui englobent les points imaginaires en bas des monopieux sont :
Ro

%(V—z —2y_1+2y1—y) =V, (4.3)

2 (o1 = Yo+ 1) = My (4.4)
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Les équations dans lesquelles R, est la rigidité a la flexion du monopieu au noeud 0.
Il est maintenant difficile de trouver des valeurs appropriées pour V, et M, sans
aucune information supplémentaire (Reese et Van Impe 2011). Cela rend le modéle
de Winkler moins fiable pour I'analyse des monopieux de grand diametre et une
entrave pour obtenir des profils de déplacement précis le long du tronc du monopieu.
Pendant le processus de chargement, le sable peut se densifier devant la téte du
monopieu et a l'arriere de la pointe du monopieu, tandis qu'il se desserre a l'arriere de
la téte monopieu et devant sa pointe. Par conséquent, I'angle de frottement interne ¢
peut changer de maniére significative au cours de ce processus au voisinage d'un
monopieu de grand diamétre. A cet égard, Ibsen et al. (2009) ont proposé une équation
empirique donnant ¢ en fonction de la densité relative du sable D, ainsi que de la

contrainte principale mineur a;:

¢ = 15D, + 27 65°28 + 23[°] (4.5)

Cette équation ne peut pas étre introduite dans le modéle de Winkler quelle que soit
la qualité de la courbe p — y, mais elle peut étre facilement introduite dans une analyse
par éléments finis. L’équation (4.5) confirme que la rigidité du sable est largement
contrélée par la pression de confinement o; montrant I'adéquation des modéles
hyperboliques pour la description des comportements du sable car ils constituent
I'élément clé de leurs formulations. Ce type de modéles est utilisé dans I'analyse des
éléments finis présentée ultérieurement dans cet article et I'équation (4.5) est
implémentée pour suivre la variation de la rigidité du sable pendant le processus de

chargement / déchargement.

4.3.2 Derniéres propositions pour améliorer le modéle de Winkler BNWF

En raison de la mauvaise performance du modele BNWF remarquée réecemment
lorsqu'il s'agit de monopieu de grand diameétre, de nombreux chercheurs ont proposé
des formules analytiques pour les courbesp —y, dans le but d'apporter des
améliorations pour I'analyse en tenant compte du diametre du monopieu et parfois des
parametres de rigidité du monopieu. Par conséquent, la
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plupart d'entre eux ont suggéré des modifications des formes des courbes p —y au
niveau de leur rigidité initiale, alors qu'elles considéraient la formulation par Reese et
al. (1974) adéquate pour la conception des monopieux de grand diameétre et maintenait

la résistance ultime du sol p,, inchangé dans leurs nouvelles formulations des courbes

p—Y.

4.3.3 Modéles proposés pour remédier aux inconvénients des modeéles p — y

Plusieurs auteurs ont proposé des solutions pour remédier aux inconvénients de la
méthode p — y dans le calcul des pieux rigides. La majorité des recherches porte sur
une adaptation des courbes p — y initiales formulées par Reese et al. (1974) aux pieux
rigides, a travers des modifications apportées a la forme de la courbe p —y et a la
rigidité initiale. En effet, ces auteurs proposent des modifications de la formule initiale
définit dans I'offshore guidelines (OGL) de I’API (American Petroleum Institute).

Dans ce qui suit, sont présentées quelgues modeéles d’analyse adaptées aux pieux
rigides en se basant sur la modification du coefficient de rigidité initial décrit plus haut.
Ces méthodes ont été insérées dans le code de calcul IGTHpile de linstitut de

I'engineering géotechnique de l'université de Hanovre.

Proposition de Wieman et al (2004) [46]

Wieman & al ont étudié I'applicabilité de la méthode p — y standard aux monopieux

au moyen d’une analyse théorique ainsi que d’'une analyse par éléments finis en 3D.
lls ont déduit que pour les pieux de grand diameétre, la méthode p — y initiale utilise
des valeurs excessives de la rigidité du sol a de grandes profondeurs pour déterminer
la longueur d’ancrage nécessaire. Comme solution, Wieman et al. ont proposé une
modification du facteur déterminant 'augmentation de la rigidité du sol en fonction du

diameétre du pieu décrite par I'équation (4.6)

4(1-a)
kwieman = Kapr (d:;f)( e ) (46)

Dans laquelle :
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d,.r . est le diametre de références des pieux utilisés dans les essais de Mustang
Island d,..y = 1m

a : paramétre introduisant la modification de k,p,;

a = 0.6 dans le cas des sables moyennement dense, a = 0,5 dans le cas des sables
dense.

Selon la formule de Wieman & al, ky;eman diminue avec 'augmentation du diametre

du pieu.

Proposition de Sgrensen et al (2010) [47]

Sarensen & al ont étendu les courbes p — y aux pieux rigides de grands diamétres
dans le sable en prenant en considération I'effet du diamétre du pieu sur l'interaction
sol-pieu. Une expression modifiée des courbes p — y est proposée dans laquelle la
pente initiale des courbes est fonction du diametre du pieu, de la profondeur au-
dessous de la surface du sol et de I'angle de frottement interne.

L’étude est menée au moyen d’une analyse par différences finis en 3D et validée par
des essais en cellule pressurisée a l'université d’Aalborg.

Sarensen et al. ont conclu que la rigidité initiale dépend de la profondeur au-dessous
de la surface du sol, du diametre du pieu et de I'angle de frottement interne. Une
expression modifiée du coefficient de rigidité du sol initiale dans laquelle il dépend des
parametres cités ci-dessus est proposée dans I'équation (4.7).

b c
D
kSﬂrensenZOlO = é a. ( = ) . ( ) -(p'd (47)

Xref Dyer

Dans laquelle :
les constantes adimensionnelle sont prises égalea b = 0.6, c = 0.5etd = 3.6, x,.of =

1m et D,.; = 1m. "a" est une valeur de référence a = 50MPa

Proposition de Sgrensen et al. (2012) [48]

Deux ans plus tard, Serensen modifie I'expression proposée antérieurement en
remplacant le terme de I'angle de frottement en un terme dépendant de la rigidité du

sol.
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Les valeurs b =0.3, c =0.5 et d = 0.8 sont recommandées pour les constantes
adimensionnelles.

Larigidité de reférence a = 1 MPa est valide pour une profondeur de référence x,..r =
1m, un diametre de référence D,.r = 1m et une rigidité du sol de référence E; =
1MPa

L’expression modifiée de Sgrensen proposée en 2012 est présentée dans I'équation
(5.8)

b c a
Ksgrensenzo12 =§.a.( = ) ( = ) ( Es ) (4.8)

Xref Dyer Esref

Proposition de Kallehave et al (2012)

Kallehave et al. ont présenté une méthode approximative pour déterminer la rigidité
du sol pour des mono-pieux de grands diamétre ancrés dans du sable et cela en
modifiant la rigidité initiale des courbes p — y de L’API. Les modifications proposées
sont basées sur la différence entre la rigidité du sol mesurée sur des éoliennes offshore
opérationnelles et celles calculées par I'API, en effet les résultats mesurés sur terrain
montrent clairement que la rigidité initiale pour de faibles charges opérationnelle est
sensiblement élevée par rapport a celle issue des résultats de I'API.

En se basant sur les résultats décrits ci-dessus, Kallehave et al. ont proposé une

modification de la rigidité initiale des courbes p — y selon I'équation (4.9).

m 0.5
kKallehave = E-KAPI-ZO-(x) ( P ) (49)

Xo Dyef

Dans cette formule, le coefficient de rigidité initiale recommandée par Kallehave
dépend de la rigidité initiale du sol selon le APl (K4p;.2,) @ une profondeur de
référence z, = 2.5m.

Le paramétre adimensionnel m qui régit la rigidité initiale (la pente) en fonction de la
profondeur est suggéré égale a m = 0.6. le diameétre de référence est égale au

diameétre des pieux des essais de Mustang Island, D,.r = 0.61 m.
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En conclusion, Wiemann et al. (2004) ont remarqué que la rigidité initiale dans
I'approche API initiale surestime grossierement la rigidité du sol a de grande
profondeur. Par conséquent, ils ont proposé une formule qui atténue la rigidité du sol
en introduisant un rapport de diametre du monopieu et un exposant inférieur a un.
Sorensen et al. (2010) ont mené des expériences numériques en utilisant le code
commercial FLAC3D dans lequel ils ont considéré l'effet du diametre du monopieu et
des effets d'interaction sol/monopieu sur la rigidité initiale de la courbe p — y proposée.
D'autres modifications ont été proposées par Sgrensen (2012) dans lesquelles ils ont
suggéré une expression de la rigidité initiale du sol similaire a celle initialement
proposée mais sans lI'angle de frottement et contenant le module de Young du sol. Sur
la base de considérations théoriques, Kallehave et al. (2012) ont ajouté a la courbe
p —y de I'API une correction de niveau de contrainte et de diamétre. Contrairement
aux autres chercheurs, ils choisissent un diametre monopieu de référence, le diameétre
utilisé par Reese et al. (1974) dans leurs expériences sur I'lle Mustang. Ces différentes
formules sont listées dans le tableau 4.4.

La majorité des auteurs cités ci-dessus ont apporté des modifications a I'expression
initiale présentée par Reese permettant de tenir compte du diameétre du pieu ainsi que
de la rigidité du sol.

Thieken et al. (2015) [71] ont rassemblé ces propositions dans un code informatique
appelé 'IGtHPile'. IGtHPile a été développé dans le cadre de plusieurs activités de
recherche de l'Institut de génie géotechnique (IGtH), Université de Leibniz a Hanovre
(Allemagne), dans le domaine des fondations pour les structures d'énergie éolienne
offshore. Il permet de calculer le comportement des pieux tubulaires ouverts sous
charge latérale et axiale, en mettant I'accent sur les besoins de conception pour les
fondations éoliennes offshore. Différentes approches a la pointe de la technologie sont
implémentées et, par conséquent, le programme peut étre utilisé comme outil pour des
études paramétriques ainsi que pour la conception usuelle des pieux.

Ce programme sera utilisé pour la comparaison des résultats obtenus avec ceux

obtenus par la méthode des éléments finis.
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Tableau 4.4. Formules proposées pour la rigidité initiale de la courbe p — y.

Auteurs Formules proposées Parametres utilisés
AP (2014) et DNV (2011) [30] | Epy = kapsx kapr =k
i 4(1—a) — 3
Wiemann et al. (2006) [46] Dyes (W) Da 8.617;1
kwieman = Kapi D ref =
P
Sgrensen et al (2010) [81] 1 x \? D, ¢ . b=0.6, c=05
ksgrensenz010 E-a- (xref> .<Dref> @ d = 3.6, Xpef = 1m
D‘ref =1m
a =50MPa
Serensen et al. (2012) [47] 1 < x >b (Dp >C ( E; )d b=03 ¢=05
k =—.qa. . . d=08 =1
Serensen2012 = Xref Dyer Egrer Dr;f _xrf:n m
Egrer = 1MPa
a =1MPa
Kallehave et al. (2012) [48] 1 x \™ (D, 0.5 m = 0.6,
kkauenave = Z Kapr- Xref- (E) .<Dref> Dyey = 0.61,
Xrer = 2.5m

La variation de Ej,, en fonction de la profondeur z pour un angle de frottement interne

égale a 37 et un diamétre de pieu D, = 1 m et D,, = 6 m respectivement est présentée
dans les figures 4.2 (a et b) :

E,, (MPa) £, (MPa)
[ 100 200 300 400 500 600 700
. ; : : : : :

0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
0 1 1 1 1
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Kallehave stal (2012)

Sorenson et al. (2010)
—¥—Sorenson et al. (2012)

D,=6m  §=3T

1
!
1
15 T
x
!

Figure 4.2.Variation de la rigidité initiale E;, en fonction de la profondeur z.

a) D,=1m, b)D,=6m.

La figure 4.2 montre la variation de la rigidité initiale £, de la courbe p — y en fonction

de la profondeur selon différents auteurs. Il est clair que selon la formule
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donnée par le APl et le DNV, E;,, est indépendante du diametre du pieu et reste

linéaire et constant. Selon les formules données par Sorenson 2010 et Sorenson 2012
la valeur du module de Young augmente légerement pour les pieux rigides.
L’augmentation de Ej, pour les pieux rigides est sensible selon les formules données

par Wieman et Kallehave.

4.4Le programme informatique NAMPULAL utilisé dans ce travalil

Un programme informatique en Fortran appelé NAMPULAL (Analyse non linéaire des
monocouches sous charge latérale et axiale) (Otsman et Amar Bouzid 2018), pour
I'analyse de monopieux individuels sous chargement axiale et chargement latéral a été
écrit sur la base des équations de la méthode des tranches verticales par éléments
finis. Seules les fonctionnalités de ce programme informatique sont fournies ici. Bien
que le processus de calcul de NAMPULAL soit naturellement itératif pour satisfaire
I'équilibre des tranches, il ne nécessite pas un nombre significatif d'itérations pour
atteindre la convergence. Pour les problémes analysés jusqu'ici, un nombre qui tourne
autour d'une vingtaine d'itérations est généralement suffisant pour trouver des
solutions précises avec des marges acceptables.

* Un nombre de vingt tranches ont été intégrées a NAMPULAL. Le
nombre qui a été établi sur la base d'une étude paramétrique impliquant de
nombreux parameétres de comportement de monopieu (Amar Bouzid et al.,
2005) a été jugé suffisant pour modéliser avec précision de nombreux
problémes d'interaction sol / structure (Amar bouzid et al. 2005 b et Otsman et
Amar Bouzid 2018).

» Contrairement a la plupart des critéres de comportement élasto-
plastigue du sol mis en ceuvre, ce qui nécessite un nombre significatif
d'itérations pour équilibrer les forces, le modéle hyperbolique implémenté dans
NAMPULAL ne nécessite que deux itérations. Ce fait atténue considérablement
I'ensemble du processus de solution et facilite la recherche de solutions rapides,

méme pour les problémes d'interaction sol / structure les plus complexes.
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* En plus des monopieux de section rectangulaire qui sont
automatiquement pris en compte en raison de la forme de la tranche verticale,
les monopieux de coupe transversale circulaires ou tubulaires sont facilement
traités en attribuant une rigidité de flexion efficace. Par conséquent, un module

équivalent de Young est établit selon la formule suivante :

192 (EDger
Peq — nZ(Dp)4 (4.10)

Cette expression a été établie en supposant que le monopieu de section transversale
carrée considéré dans NAMPULAL a la méme section transversale que la section

transversale effective du monopieu.

4.5 Evaluation du mouvement en téte d’un monopieu en utilisant NAMPULAL et la

méthode de Winkler basée sur les courbes »p — y récemment proposées.

Les mouvements en téte du monopieu (déplacements latéraux et rotations) sont les
parametres essentiels requis pour concevoir un monopieu qui supporte une éolienne
offshore sous une force horizontale ou un moment de renversement. En effet, ce sont
les éléments clés pour la détermination de la rigidité en téte du monopieu qui peut étre
quantifiée par trois ressorts, deux pour contréler les mouvements horizontaux et les
mouvements de renversement et un pour l'interaction de couplage croisée. La relation
entre la rigidité latérale K;, la rigidité de renversement K, et la rigidité de couplage
croisé K;p peut étre exprimée sous forme d’une matrice comme suit :

O = L, 1600} (1
Ou, H et M sont respectivement la force de cisaillement et le moment de renversement
appliqué a la téte du monopieu et u; et 6zsont respectivement le déplacement latéral
et la rotation en téte du monopieu.
Puisque les courbes donnant la variation de u; en fonction de H et la variation de 65
en fonction de M sont non linéaires, les raideurs K et K peuvent étre considérées
comme des valeurs de pentes des lignes tangentielles a ces courbes a l'origine. La

rigidité du couplage croisé K,y peut étre obtenue en tant



125

que valeur de la pente tangente a l'origine de la courbe montrant la variation de u;, en
termes de M ou la variation 8; en fonction de H. Les coefficients de rigidité
apparaissant dans la matrice (4.11) sont liés a leurs coefficients de flexibilité inverse

par les expressions suivantes :

Ip L ILR
K, = Kp =——, Kipp=—"% 4.12
P ety TR T uig-17g LR ™ 1L1p—1%g ( )

Les facteurs de flexibilité sont trouvés en premier (Amar Bouzid et al. 2017) puis
inversés pour obtenir les coefficients de rigidité des équations (4.12).

Les comparaisons fournies dans les sous-sections suivantes sont faites sur la base de
ces facteurs qui sont des parametres importants pour évaluer les caractéristiques
dynamiques de I'éolienne offshore (Abed et al. 2016, Aissa et al., 2017, Amar Bouzid
et al., 2017), en particulier la premiére fréquence naturelle I'éolienne offshore.

4.6 Vérification de I'éolienne de référence 5 MW de NREL

Afin d'évaluer les résultats des éléments finis par l'utilisation de NAMPULAL par

rapport a ceux de I'API et ceux des courbes de p —y récemment développées et
implémentées dans IGtHPile, il est utile de considérer I'éolienne de base a 5 MW du
laboratoire national d'énergie renouvelable (NREL ) qui est montée en téte d'un
monopieu avec une base flexible dans une profondeur d'eau de 20 m (Jonkman et al.,
2009 et Jung et al., 2015).

Dans le but d'aider les études de conception et les activités de recherche sur I'énergie
éolienne offshore, le NREL a développé une éolienne de référence qui représente
étroitement a I'échelle toutes les utilités des éoliennes trouvées sur le marché de nos
jours. Elle se compose d'une éolienne a trois pales dont les propriétés ont été obtenues
a partir d'informations publiquement disponibles sur les prototypes réels d'éoliennes et
les modeles conceptuels. La masse de la NREL 5 MW et les détails structurels sont
répertoriés respectivement dans les tableaux 4.5 et 4.6. Les caractéristiques du
monopieu sont données dans le tableau 4.7

Tableau 4.5. Masses de I'éolienne de référence

Masse du rotor (tonnes) Masse de la nacelle (tonnes) Mass de la tour (tonnes)

110.0 240.0 347.5

Tableau 4.6 caractéristiques géométriques de I'éolienne de référence
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Hauteur de la tour (m) Diameétre de la tour (m) Epaisseur du mur de la tour (m)

A la base Au sommet A la base Au sommet

87.6 6.00 3.87 0.027 0.019

Tableau 4.7 caractéristiques du monopieu

Hauteur d’ancrage en | Surplomb Diametre du monopieu | Epaisseur du mur du
(m) (m) (m) monopieu (m)
36.0 30.0 6.0 0,06

Tableau 4.8. Profil du sol, y compris les valeurs moyennes des parametres de

résistance et de rigidité pour chaque couche

Couche | Type de Profondeur (m) | E{(MPa)| vy (kN/m?) o) | YO v
de sol sol
1 Sable 1 0.0-5.0 30 10 3.0 3 0.3
2 Sable 2 5.0-14.0 35 10 5.0 5 0.3
3 Sable 3 >14.0 47 10 8.5 8.5 0.3
MSL 0.0
20.0m
36.0m t
Sable 50m
#
Sable 9.0m
Y
6om 4,
Sable
36.0m

Figure 4.3 Profile du sol de 'Eolienne 5MW
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Figure 4.4 Déplacements et rotations en téte du monopieu pour I'éolienne de

référence 5SMW a) sous I'effet d’'une force horizontale appliquée, b) sous I'effet d’'un
moment appliqué.

Les figures 4.4 a, b et c présentent les déplacements et les rotations en téte du
monopieu de I'éolienne de référence SMW sous I'effet d’'une charge horizontale et d’un
moment respectivement. D’aprés ces courbes, on remarque que les mouvements
issus des modéles de Winkler basés sur les courbes p — y de Reese et al. (1974) [33]
ou O'Neill et Murchison (1983 [34] ) ou méme LPILE, souestime de maniére
significative les déplacements en téte du monopieu et, par conséquent, ne peuvent
pas quantifier correctement l'interaction sol-monopieu. Le modéle basé sur la courbe
p-y de Kallehave (2012) [48] n'est pas du tout approprié pour traiter les monopieux de
grand diameétre.
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Etant donné que les coefficients de rigidité en téte du monopieu jouent un rdle
important dans |'évaluation correcte de la fréquence naturelle, qui est a son tour un
parametre significatif dans la conception de toute éolienne offshore, il est utile de
comparer les valeurs présentées dans le tableau 4.9 avec celles d'autres méthodes.
En effet, et sur la base des formules développées par Poulos et Davis [6] , Randolph
et Carter et Kulhawy [15], ont déterminé les valeurs des coefficients de rigidité des
monopieux.

Tableau 4.9 Coefficients de flexibilité 1, ,I,z et Izet leurs coefficients de rigidité
correspondants K;, K;x and Ky caractérisant les monopieux pour I'éolienne de
référence 5SMW.

NAMPULAL Sorenson Wiemann FEM LPILE Sorenson Reese O’neill et Kallehave
2010 (Jung) (Jung) 2012 Murchinson
L 0,00360 0,0026 0,0024 0,0037 0,0016 0.0025 0,0017 0,0017 0,0011
(m/GN)
Ir 1,867E-05 L,757E-05 1,743E-05 | 1,77E-05 1,462E-05 1.709E-05 1,538E-05 1,538E-05 1,350E-05
(rad/GN.m)
Lig 0,00019 0,00016 0,00016 0,00019 0,00012 0.00016 0,00013 0,00013 9,426E-05
(1/GN)
K 0,608 0,049 1,086 0,583 1,816 0.981 1,604 1,604 2,233
(GN/m)
Kr 117,316 141,360 150,458 123211 193,819 144.337 174218 174218 182,897
(GN.m/rad)
Kir | L6205 -8,946 -10,055 -6236 -15,092 -9.178 13,232 -13,232 415,591
(GN)

4.7 Comparaison des résultats de NAMPULAL avec ceux des modeles FLAC3D et

Winkler pour I'éolienne implantée a Horns Rev (Danemark)

En plus des analyses numériques, Augustesen et al. ont mis en place un
programme in situ du sous-sol, incluant des forages géotechniques, des essais CPT
et des essais triaxiaux, afin d'identifier les différentes couches du sous-sol sur le site
de Horns Rev dans la région danoise de la mer du Nord, ou 80 éoliennes offshores du
type Vestas V80 sont installées.

Les turbines de ce parc éolien sont fondées sur des monopieux en acier ayant des
diametres extérieurs de 4 m et des longueurs variant entre 30 m et 32,7 m. La
connexion de la tour au monopieu est assurée par une piece de transition dont les
diametres extérieur et intérieur sont respectivement de 4,24 m et 4,15 m.

Le monopieu qui a fait I'objet des recherches d'Augustesen et al. a un diamétre

extérieur de 4 m, une longueur de 31,6 m et une épaisseur des parois
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variable. Par conséquent, la rigidité a la flexion (EI),varie selon le monopieu comme
le montre la figure 4.5. Le monopieu a été enfoui a 31,8 m au-dessous du niveau
moyen de la mer (MSL), ce qui donne une profondeur d’ancrage égale a 21,9 m.

Le profil du sol a I'emplacement du monopieu considéré consiste principalement en du
sable et peut étre divisé en six (6) couches différentes. Les premiers 6,5 m sous le
fond marin sont du sable, suivi de 7,5 m de sable limoneux. De 14 m a 18,2 m en
dessous du fond marin, le limon/sable, y compris les matiéres organiques, domine le
profil du sol. Par la suite on trouve du sable. Les conditions du sol sont résumées dans
le tableau 4.10

Tableau 4.10. Profil du sol, y compris les valeurs moyennes des paramétres de
résistance et de rigidité pour chaque couche de sol.

Couche | Type de sol Profondeur (m) E,(MPa) | y(¥)(kN/m?) (1G] P() Vs

de sol

1 Sable 0.0-4.5 130.0 20(10) 45.4 15.4 0.28

2 Sable 4.5-6.5 114.3 20(10) 40.7 10.7 0.28

3 Sable a sable 6.5-11.9 100.0 20(10) 38.0 8.0 0.28
limoneux

4 Sable a sable 11.9-14.0 104.5 20(10) 36.6 6.6 0.28
limoneux

5 Sable/limon/ 14.0-18.2 4.5 17(7) 27.0 0.0 0.28
organique

6 sable > 18.2 168.8 20(10) 38.7 8.7 0.28

Le monopieu est soumis a une charge horizontale statigue H = 4.6 MNet un moment
de flexion M = 95 MN.m, tous deux agissant au niveau du fond marin, alors que la
charge verticale est V = 5.0 MN. Cette derniére n'a pas été prise en compte dans
I'analyse (supposée V = 0), car elle a un effet négligeable (moins de 0,1%) sur le

déplacement ainsi que sur les moments du monopieu.

Au moyen de FLAC3D, Augustesen et al., ont effectué des calculs numériques, dans
lesquels le sol a été considéré comme un matériau élasto-plastique obéissant au
critere de rupture de Mohr-Coulomb résistance et on suppose que le monopieu est en
acier élastique linéaire avec un module de Young E, = 210 GPa et un coefficient de

Poisson v, = 0.3.
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MSL0.0 o
— =

' 1

11.8m
wt = 50 mm, (EI),, = 2.54 108kNm? %

wt = 52 mm, (EI), = 2.64 10%kNm? 7.8m

wt = 50 mm, (EI),, = 2.54 108kNm? 40m
#

wt = 40 mm, (EI),, = 2.05 108kNm? 40m
#

2318 40m wt = 30 mm, (EI),, = 1.55 108kNm? 40m
¥ v

4.5 Détails du monopieu de Horns Rev (Danemark)

Le maillage en différences finis dans leur étude, tire profit de la symétrie ou seule la
moitié du pieu et le sol environnant sont considérés. Le maillage FLAC3D

a un diametre extérieur de 40 D, = 160 m et la limite inférieure est placée a environ
18 m sous la pointe du pieu.

Afin d'obtenir une étude comparative fiable ou I'effet du maillage peut étre exclu, le
méme maillage a été adopté dans les calculs relatifs au code informatique
NAMPULAL. En effet, une étendue latérale du maillage égale a 20 fois le diamétre du
monopieu a été imposée des deux cOtés du monopieu. La limite inférieure de
NAMPULAL a été maintenue a la méme distance que celle de FLAC3D. Cependant,
le monopieu de NAMPULAL est modélisé en section carrée plutét qu'en monopieu
tubulaire ouvert avec un bouchon de sol interne. Le coefficient de Poisson reste
inchangé, car sa valeur pour le sol est proche de celle de I'acier. Les trois couches
supérieures dont I'angle de frottement est proche de 40 (°) indiquent que ces couches

sont composées de sable compact.
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La comparaison entre les résultats de NAMPULAL et ceux de FLAC3D et du APl a été
effectuée a travers les parametres de conception les plus importants qui sont le profil
de déplacement latéral et la répartition du moment de flexion avec la profondeur.

Pile deflection U (m)

-0,02 -0,01 0,04 0,05 0,06
1

Depth Y(m)
o
1

10

—=— NAMPULAL (Otsman and Amar Bouzid 2017)
154 —-Flac 3D (Augustesen 2009)
—+— Winkler IGTHPile (Serenson et al. 2012)
—¥~WinklerlGTHPile (Serenson et al. 2010)
= Winkler IGTHPile (Kallehave et al. 2012)
—t—Winkler IGTHPile (Wiemann et al. 2004)
—e— O'Neill and Murchinson 1983
—o—Reese etal. 1974

20

Figure 4.6 Profil de déplacement latéral du monopieu de Horns Rev (Danemark)

La figure 4.6 compare les profils de déplacement du monopieu Horns Rev (Danemark)
tracés a partir des méthodes numériques a ceux issus des méthodes basées sur la
méthode de Winkler. D’aprées les profils, il est clair que les profils issus des méthodes
numeériques sont compatibles avec I'allure déformée d'un monopieu rigide.
Déplacements et rotations en téte du monopieu de Horns Rev

Dans les figures 4.7 a, b et ¢ sont présentés les déplacements et les rotations en téte
du monopieu de 'éolienne de Horns Rev. Les mémes conclusions qui ont été faites
concernant les mouvements en téte de I'éolienne de référence 5SMW citée plus haut
peuvent étre appliquées a ces résultats, c.-a-d. que les méthodes modifiées de Winkler
souestiment les déplacements en téte par rapport aux méthodes numériques.
L'analyse par éléments finis fournis par NAMPULAL donne des résultats

raisonnablement précis. Cela signifie que les rigidités en téte du monopieu

Rigid ;,Rigid Rigid . P . . T
K 9K, et K" "qui sont nécessaires pour calculer certaines caractéristiques

dynamiques des turbines éoliennes offshores, sont suffisamment précises et

l'interaction sol-monopieu est correctement prise en compte.
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Figure 4.7 Déplacements et rotations en téte du monopieu pour I'éolienne de Horns
Rev (Danemark). a) sous I'effet d’'une force horizontale appliquée, b) sous l'effet d’'un
moment appliqué.

Afin d'évaluer les performances du code informatigue NAMPULAL, et pour évaluer la
précision, I'utilité et le potentiel du modéle des tranches verticales non linéaires, quatre
(04) turbines éoliennes offshores ont été sélectionnées pour les calculs parmi six (06)
sites éoliens en l'occurrence : Lely A2 (Royaume-Uni), Irene Vorrink (Pays-Bas),
Kentish Flats (Royaume-Uni) et North Hoyle (Royaume-Uni). Ces éoliennes ont été
choisies pour la disponibilité compléte de leurs données, en particulier la premiére
fréquence naturelle mesurée. Les conditions du sol sur le site et les sources a partir
desquelles les données des éoliennes offshore sont tirées sont résumées dans le
tableau 4.11

Pour gagner de l'espace, ces éoliennes ont été numérotées de A a D. Les données
structurelles des turbines éoliennes offshores ainsi que certaines caractéristiques de
déformation du sol et les fréquences naturelles mesurées sont présentées dans le
tableau 4.12.
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Etant donné que ces données proviennent directement des fabricants des éoliennes
offshores, il n'est pas possible de vérifier leur précision, sauf les données relatives a

la masse de la tour, a condition que la hauteur de la tour soit correcte.

Tableau 4.11. Liste des quatre éoliennes offshore avec les conditions du sol sur les

sites.
Sources fournissant les
s - . données et les
No. Nom du parc éolien Pays Conditions du sol sur le site fréquences haturelles
mesurées
Parc éolien Offshore Lely Argile douce dans la couche supérieure .
A UK et sable denses et trés denses vers les Arany et al. Zagjer
couches en dessous
Couches de limon mou et d'argile au
Parc éolien Offshore Irene Vorrink | Pays fond marin supérieur et du sable dense .
B Arany et al., Zaajer

bas a trés dense en dessous

c Parc éolien Offshore North Hoyle UK Sable et couches d’argiles

Arany et al., Leblanc et al.

Parc éolien Offshore Kentish Flats Couches de sable dense et argile ferme

UK Arany et al.

Les analyses sur le site indiquent que presque toutes les éoliennes offshore choisis
dans cette étude sont installées dans des couches profondes de sable dense, dans
cette situation, et dans le cadre de cette étude, un angle de frottement de 40 (°)
correspondant a une densité relative de D, = 60% a été pris pour représenter le sable
dense. Les parametres hyperboliques qui dépendent de ces deux parametres ont été
calculés selon la méthodologie proposée dans la premiere partie de ce travail. Ceux-
ci sont donnés dans le tableau 4.12

Les analyses sur le site indiquent que presque toutes les éoliennes offshore choisies
dans cette étude sont installées dans des couches profondes de sable dense, dans
cette situation, et dans le cadre de cette étude, un angle de frottement de 40 (°)
correspondant a une densité relative de D,, = 60% a été pris pour représenter le sable
dense. Les paramétres hyperboliques qui dépendent de ces deux paramétres sont
donnés dans le tableau 4.13
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Dimension des composantes | Symbole —
des éoliennes (unité) Parc éolien

A B C D
Diameétre du monopieu D, (m) 3.2 3.5 4.0 4.3
Epaissgur du mur du t, (mm) 35 o8 50 45
monopieu
Module de Young du matériau E,(Gpa) | 210.0 210.0 2100 | 210.0
du monopieu
Longueur du monopieu L, (m) 13.5 19.0 33.0 29.5
Module de cisaillement du sol G,(Mpa) 140.0 55.0 230.0 60.0
Coefficient de Poisson du sol Vg 0.4 0.5 0.4 0.4
Module de Young du sol E;(Mpa) 392.0 165.0 644.0 168.0
Fréquence mesurée (Hz2) 0.634 0.546/0.563 | 0.35 0.339

Une étude compléte sur le maillage a été effectuée pour trouver le maillage par

éléments finis optimal qui exprime le comportement des monopieux sous charge

latérale dans un milieu non linéaire caractérisé par le modéle hyperbolique comme

critere de rupture.

Tableau 4.13 Paramétres de résistance et de déformation du sol ainsi que les

parametres du modéle hyperbolique adoptés pour les éoliennes choisies.

owT (kNE/SmZ) v, (kN?mz) o) | R |k nol ke | D | ey | o
A 392000 |04 |00 40 |07|524.905 |051|787.358 |06 |21.0  |0.3572
B 165000 |05 | 0.0 40 |07|524.905 |051|787.358 |06 |21.0  |0.3572
C  |644000 |04 |00 40 |07 |524905 |051|787.358 |06 |21.0 | 03572
D |5160000 |0.2 |0.0 50 | 0.7 |1251.851 | 0.51 | 1877.776 | 0.85 | 21.0 | 0.2339

Un maillage de 20 fois le diamétre du monopieu D,des deux c6tés du monopieu et une

longueur de monopieu L,sous la pointe du monopieu ont été adopté pour I'étude de

toutes les éoliennes considérées ici. En outre, 35 éléments finis des deux cotés du

monopieu et 36 éléments finis dans la direction verticale ainsi que 21 tranches ont été

choisis pour analyser le domaine pseudo 3D considéré.
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Comme la rigidité en téte du monopieu ne dépend pas du niveau de chargement, une
charge horizontale H d’'une magnitude de 1000 kN a été appliquée en dix (10)
incréments au sommet de chague monopieu dans les quatre parcs éoliens considérés,
dans le but de calculer les facteurs de flexibilité en téte du monopieu I, et I;5.

La figure 4.7 montre I'évolution des déplacements en téte du monopieu en fonction de
la charge latérale croissante H.
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Figure 4.8. Déplacements en téte du monopieu sous I'effet d’'une force horizontale
appliquée pour les différentes éoliennes.

L'évolution des rotations en fonction de la charge latérale appliquée est rapportée a la
figure 4.8. Cette figure sert a déterminer le facteur de flexibilité de couplage croisé I,z
pour tous les monopieux considérés ici.
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Figure 4.9. Rotation en téte du monopieu sous l'effet d’'une force appliquée pour les
différentes éoliennes.

Etant donné que le facteur de flexibilité I nécessite une sollicitation de flexion pure,
un moment M appliqué en haut du monopieu de 20000 kn.m a été considéré. Ses

rotations correspondantes sont rapportées dans la Figure 4.9.
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Figure 4.10 Rotation en téte du monopieu sous l'effet d’'un moment appliqué pour

différentes éoliennes.

Les relations presque linéaires obtenues entre H et u et H et 6 d'une part et entre M

et 6 d'autre part facilitent le calcul de I, , Iz et Iz qui peuvent étre effectués en

inversant simplement les pentes de leur courbes charge-déformation. Ensuite, en

utilisant les équations (4.12), les coefficients de rigidité sont obtenus. Les coefficients

de flexibilité et de rigidité sont respectivement présentés dans les tableaux 4.14, 4.15,

4.16, et 4.17 pour toutes les éoliennes considérées dans cette étude.

Tableau 4.14. Coefficients de flexibilité I, ,I;z et Izet leurs coefficients de rigidité

correspondantsk;, K;r and Ky caractérisant les monopieux pour le site Irene Vorrink

NAMPULAL Sdrenson Sdrenson Wiemann Reese O’neill & | Kallehave
2010 2012 Murchinson
I, (m/GN) 4,68678E-06 4,67436E-06 | 4,29104E-06 3,53434E-06 2,50408E-06 2,50408E-06 1,64031E-06
Ig (rad/GN.m) | 8,20764E-08 8,20764E-08 | 8,02296E-08 7,565129E-08 6,76672E-08 6,76672E-08 5,92476E-08
I,z(1/GN) 4,43327E-07 4,7131E-07 | 4,53772E-07 4,00316E-07 3,18158E-07 3,18158E-07 2,36747E-07
K, (GN/m) 0,436 0,508 0,580 0,708 0,992 0,992 1,440
Kg (GN.m/rad) | 24,9118 28,940 31,014 33,144 36,706 36,706 39,876
K.r(GN) -2,356 -2,918 -3,280 -3,754 -4,664 -4,664 -5,755
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Tableau 4.15. Coefficients de flexibilité I, ,I;z et I et leurs coefficients de rigidité

correspondants K;, K;r and K caractérisant les monopieux pour le site North Hoyle

NAMPULAL Sérenson Sérenson Wiemann Reese O’neill & | Kallehave
2010 2012 Murchinson
I, (m/GN) 3,606E-06 3,315E-06 1,241E-06 2,74E-06 1,87E-06 1,869E-06 1,105E-06
Iz (rad/GN.m) | 4,819E-08 4,818E-08 3,538E-08 4,58E-08 4,044E-08 4,044E-08 3,377E-08
I,r(1/GN) 2,93E-07 2,996E-07 1,5682E-07 2,722E-07 2,10E-07 2,10E-07 1,42E-07
K, (GN/m) 0,549 0,689 1,871 0,893 1,284 1,284 1,973
Kg (GN.m/rad) | 41,054 47,395 65,660 53,415 59,385 59,385 64,585
K r(GN) -3,337 -4,284 -8,365 -5,311 6,672 6,672 -8,307

Tableau 4.16. Coefficients de flexibilité I, ,I,5 et Izet leurs coefficients de rigidité

correspondantsk;, K;r and Ky caractérisant les monopieux pour le site Kentish Flats

NAMPULAL Sérenson Soérenson2012 Wiemann Reese O’neill & | Kallehave
2010 Murchinson
I, (m/GN) 3,44E-06 3,135E-06 2,190E-06 2,662E-06 1,793E-06 1,793E-06 1,640E-06
I (rad/GN.m) 4,367E-08 4,367E-08 3,937E-08 4,201E-08 3,695E-08 3,695E-08 5,925E-08
I,r(1/GN) 2,71E-07 2,765E-07 2,237E-07 2,564E-07 1,960E-07 1,960E-07 2,367E-07
K, (GN/m) 0,567 0,722 1,088 0,911 1,328 1,328 1,440
K (GN.m/rad) 44,751 51,857 60,55 57,742 64,453 64,453 39,876
K r(GN) -3,521 -4,573 -6,184 -5,560 -7,047 -7,047 -5,755

Tableau 4.17. Coefficients de flexibilité I, I, et Izet leurs coefficients de rigidité

correspondantsk;, K, and Ky caractérisant les monopieux pour le site Lely A2

NAMPULAL Sérenson Sérenson Wiemann Reese O'neill & Kallehave
2010 2012 Murchinson
I, (m/GN) 5,857E-06 7,266E-06 3,721E-06 4,930E-06 3,150E-06 3,150E-06 1,77E-06
Iz (rad/GN.m) | 1,283E-07 1,456E-07 1,023E-07 1,155E-07 9,587E-08 9,587E-08 7,788E-08
I,z(1/GN) 5,761E-07 8,339E-07 4,809E-07 6,000E-07 4,249E-07 4,249E-07 2,74E-07
K, (GN/m) 0,337 0,401 0,683 0,551 0,789 0,789 1,240
Kg (GN.m/rad) | 13,954 20,018 24,852 23,542 25,933 25,933 28,190
K, z(GN) -1,372 -2,297 3,211 -2,8651 -3,497 -3,497 -4,363

Les résultats obtenus dans les tableaux 4.14, 4.15, 4.16 et 4.17 montrent que les

méthodes basées sur le model poutre sur fondation de Winkler, principalement celles
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de Reese et O’'Neill & Murchinson surestiment sensiblement les rigidités en téte des
monopieux par rapport I'analyse par éléments finis fournie par NAMPULAL.

4.8 Conclusion

Le modele « poutre sur fondation de Winkler » est depuis des décennies un outil réussi
pour la conception de pieux supportant des plates-formes offshore dans l'industrie du
pétrole et du gaz ou tout autre secteur du génie civil, comme les grands batiments ou
les ponts. L'incapacité de ce modéle a concevoir des monopieux de grand diamétre
supportant les éoliennes offshore a été pratiquement prouvée pour le nombre écrasant
d'incohérences et de limitations qui caractérisent les bases des théories sur lesquelles
ses courbes p-y ont été formulées.

Apres une bréve description de la fagon dont le mécanisme de rupture d'un monopieu
de petit diamétre difféere de celui d'un monopieu de grand diamétre, les courbes p-y
développées a la fin des années 70 et au début des années 80 (adoptées par I'API)
ont été soigneusement critiquées et leurs points faibles ainsi que ceux inhérents au
modele « poutre sur fondation de Winkler » lui-méme, ont été décrits dans trois sous-
sections. Des modifications ont été apportées pour améliorer les performances des
courbes p — y proposées récemment.

Les objectifs de ce travail étaient de confirmer la commodité de la méthode des
éléments finis dans l'analyse des monopieux de grand diamétre sous charge
horizontale et l'inadaptation du modéle « poutre sur fondation de Winkler » lorsqu'il
s'agit du cas mentionné plus haut. Ces objectifs ont été atteints en tenant compte de
deux programmes informatiques. Le premier est un code informatique d'éléments finis
appelé NAMPULAL qui a été détaillé dans un autre article et publié récemment ailleurs.
Ce code est basé sur un traitement spécial des problemes d'interaction sol-structure
et utilise le modele hyperbolique comme critére de rupture du sol. Le deuxieme
programme IGTHPile englobe les courbes de I'APl ainsi que ceux récemment
proposés pour améliorer les mauvaises performances de l'approche « poutre sur
fondation de Winkler ». Deux cas ont été étudiés. Le premier est un monopieu fondé
dans un sol de sable multicouches servant de base de support a I'éolienne NREL de
5 MW et le second est un monopieu soutenant I'éolienne offshore a Horns Rev dans

le secteur danois de la mer du nord. Dans le premier site, I'évolution des mouvements
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en téte du monopieu avec le chargement appliqué donnée par les différents modeles
de BNWF ainsi que par la méthode EF a été examinée et comparée. Cependant, dans
le deuxieme site, seul le profil de déplacement latéral du monopieu a été étudié. Les

principales conclusions ont été :

1) Les déplacements en téte du monopieu dans l'analyse par éléments
finis fournis par NAMPULAL sont raisonnablement précis. Cela signifie que les rigidités
en téte du monopieu K 9KF9et KR9' qui sont nécessaires pour calculer
certaines caractéristiques dynamiques des éoliennes offshores, sont suffisamment
précises et l'interaction sol-monopieu est correctement prise en compte. En outre, le
profil de déplacement dans cette méthode numérique est compatible avec l'allure

déformée d'un monopieu rigide.

2) Les modeéles « poutre sur fondation de Winkler » basés sur les
courbes p — y de Reese et al. (1974) ou O'Neill et Murchison (1983) ou méme LPILE,
surestime de maniére significative la rigidité en téte du monopieu et, par conséquent,

ne peut pas quantifier correctement l'interaction sol-monopieu.

3) En ce qui concerne les mouvements en téte du monopieu, les
modeles « poutre sur fondation de Winkler » basés sur les courbes p — y de Wiemann
(2004), Sorensen et al. (2010) et Sorensen (2012), peuvent étre considérés comme
modérément précis car ils sont proches des résultats des éléments finis. lls peuvent
étre utilisés pour quantifier les rigidités en téte du monopieu avec une marge
acceptable. Cependant, les allures déformées des monopieux dans ces modéles ne
sont pas compatibles avec les monopieux rigides de grand diametre.

4) Le modele basé sur la courbe p — y de Kallehave (2012) n'est pas
du tout approprié pour traiter les monopieux de grand diamétre.
Bien que des progrés importants aient été réalisés pour améliorer les mauvaises
performances de la « poutre sur fondation de Winkler » en suggérant de nouvelles
courbes p — y ou des expériences trés prudentes ou des outils numériques puissants
ont été réalisés, le comportement des monopieux n'a pas encore été maitrisé et des

incohérences dans leurs déformations existent encore.
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Ceci, a notre avis, n'est pas di aux inexactitudes dans les courbes p-y proposées,
mais au modele lui-méme qui remplace un support continu par des ressorts discrets
et non couplés, ignorant le transfert des contraintes de cisaillement entre les couches

de sol.
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CHAPITRE 5

MECANISMES DE RUPTURE DES PIEUX
DANS LES SOLS LIQUEFIABLES ET
METHODES PRATIQUES DE DIMENSIONNEMENT

Résumé

Dans ce chapitre sont présentés les principaux mécanismes de rupture
des pieux chargés latéralement dans les sols liquéfiables. Ensuite sont
présentées des méthodes de dimensionnement pratiques et simplifiées basées
sur la conversion des courbes contraintes—déformation du sol liquéfié en
courbes p—y a travers des facteurs d’ échelle appropriés. Ces méthodes ont
1’ avantage de conserver les caractéristiques essentielles du sol liquéfié

et de représenter son comportement réel.
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5.1 Introduction

La liquéfaction des sols est un phénoméne géologique généralement brutal et
temporaire par lequel un sol saturé en eau perd une partie ou la totalité de
sa portance, permettant ainsi I'enfoncement des objets lourds situés en surface. Ce
phénomeéne se produit en présence d'eau souterraine remontant en surface au point
de faire perdre la cohésion des particules du sol qui se comporte alors comme une
roche meuble. Une fois les conditions propices a la liquéfaction du sol disparues, celui-
ci expulse une partie de l'eau qu'il contient et retrouve ainsi sa consistance.
Certains séismes, par les vibrations qu'ils provoquent, entrainent de tels phénomeénes
allant parfois jusqu'a I'expulsion brutale de jets d'eau en dehors du sol et I'enfoncement

des batiments sur plusieurs métres d'épaisseur.

Figure 5.1 Liquéfaction du sol au Japon

Les observations post sismiques ont montré que les superstructures restaient
intactes apres les tremblements de terre, mais leurs inclinaisons ou rotations

d’ensemble les rendaient inutilisables.
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Figure 5.2 Renversement des batiments sous l'effet de la liquéfaction

a) Tremblement de terre de Niigata Japon 1964
b) Tremblement de terre d’Adapazari, Turquie 1999

Figure 5.3 Basculement d’une résidence par tassement
différentiel du a la liquéfaction. Tremblement de terre Venezuela 1967

Durant un séisme le sol se comporte comme un sable mouvant, il y a génération
excessive de pressions interstitielles, les sables laches saturés perdent
leurs résistances et leurs rigidités et ont tendance a se liquéfier. La formation de
moment de flexion et de forces de cisaillement considérables sur les pieux peut
provoquer la rupture.

En présence d’un sol en pente il y aura glissement du sol liquéfié, le chargement
sismique engendre des déplacements et des déformations excessives dans le sol

générant le tassement et 'inclinaison des superstructures.
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Les ponts s’effondrent sous l'effet de la perte de résistance des couches
inferieurs du sol ou du déplacement des fondations sous l'effet de la propagation

latérale du sol liquéfié.

Figure 5.4 a) Rupture du pont Figure 5.4 b) Effondrement du pont
Nishinomiya. Tremblement de terre de Showa. Tremblement de terre de
Kobe Japon 1995 Niigata 1964

Les installations portuaires et de quai sont souvent situées dans des zones
susceptibles de se liquéfier, et beaucoup ont été endommagées par la liquéfaction lors
de séismes antérieurs. La plupart des ports et des quais ont des structures de
soutenement majeures, ou des murs de quai, pour permettre aux grands navires de
s'amarrer a proximité des zones de manutention de marchandises plates. Lorsque le
sol derriére et / ou sous un tel mur se liquéfie, la pression qu'il exerce sur le mur peut
augmenter considérablement - suffisamment pour que le mur glisse et / ou s'incline
vers I'eau. Comme illustré ci-dessous, la liqguéfaction a causé d'importants dommages
aux installations portuaires de Kobe, au Japon, lors du séisme de 1995 a Hyogo-ken
Nanbu.
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Figure 5.5 Déplacement latéral d’'un mur de quai.

Tremblement de terre de Kobe Japon 1995

5.2 Mécanisme de rupture des pieux isolés traversant des couches de sol

liquéfiables
Le mécanisme de rupture des pieux chargés latéralement dans les sols

liguéfiables dépend essentiellement de I'emplacement et de la profondeur de la
couche de sol liquéfiable, cette derniere influence grandement la résistance du pieu
pour les calculs a la flexion, plus cette couche est profonde, plus la probabilité de
rupture du pieu est importante.

:ﬂ:ﬂ:ﬂ:ﬂ:ﬂ - )
aﬂaﬂaﬂaﬂaﬂ DED ()

Figure 5.6 Différentes configuration des pieux dans le sol

W Couche non liquéfiée  E2%  Base non liquéfiée > Couche liquéfiée
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Plusieurs types de rupture des pieux ont été observés lors des tremblements
de terres, les forces latérales inertielles ou cinématiques peuvent provoquer des
ruptures par cisaillements ou par flexion. La rupture par cisaillement est rencontrée
dans les pieux en béton creux et circulaires tandis que la rupture par flexion est due la
diffusion latérale du sol dans les terrains en pente lors de la liquéfaction (Tokimatsu et
al. 1998 [85] ). Les charges axiales de la superstructure peuvent engendrer des
ruptures par flambement combinées a la perte de la pression de confinement autour

du pieu suite a la liquéfaction du sol (Bhattacharya et al. 2004 [88] ).

5.2.1 Mécanisme de rupture par propagation latérale

Théorie de rupture de Tokimatsu et al. (1998) [85]

Tokimatsu et al. (1998) ont décrit schématiquement I'interaction sol pieu structure dans

les sols liquéfiables (voir figure 5.7) selon les hypothéses suivantes :

I) During Shaking before 1) Duning Shaking After 1I) Lateral movement
liquetaction liquetaction after earthquake

Figure 5.7 Diagramme schématique montrant la rupture du pieu (d’aprés
Tokimatsu et al. 1998)

1. Avant le développement de la pression interstitielle, les forces inertielles de la
superstructure peuvent dominer, ceci est I'étape 1 dans la figure 5.7

2. Les forces cinématiques du sol liquéfié commencent a agir avec 'augmentation
des pressions interstitielles. Ceci est I'étape 2 de la figure 5.7

3. Verslafin de la secousse, les forces cinématiques domineront et auront un effet
important sur la performance du pieu, particulierement quand des

déplacements latéraux surviennent lors de la propagation latérale du sol.
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Concept de rupture d’Ishihara (1997) [86]

Ishihara (1997) a résumé le chargement provoqué par le séisme sur le pieu

en introduisant le concept « effet descendant » et « effet ascendant » décrits ci-
dessous :

Au début de la secousse les forces inertielles de la superstructure sont
transférées en téte du pieu ensuite au sol. Il suppose que durant la secousse
principale, les sols sableux dans le dépbt n’ont pas ramolli de maniére importante
sous l'effet de la liquéfaction et que le mouvement relatif entre le pieu et le sol est
faible. Il a postulé que si le mouvement du sol est suffisamment élevé de telle sorte
que le moment de flexion dépasse les valeurs limites, le pieu se rompra. Etant
donné que les charges viennent des forces inertielles de la superstructure, ce
concept est cité « effet descendant ». Il conclut que la rupture observé dans la
partie supérieure du pieu est du a cet effet.

Ishihara a noté aussi que le début de la liquéfaction se produisait
approximativement au méme moment que le pic de I'accélération au cours du
chargement séismique ayant un histogramme irrégulier. Dans un terrain en pente,
le sol ramolli commencera a glisser horizontalement suivant le début de la
liquéfaction. Dans ces conditions, le pieu enfoui sera soumis a des forces latérales
engendrant des déformations du pieu dans le sens du glissement. Il suppose que
le mouvement du séisme ait dépassé le pic et que les tremblements suivant sont
de faible intensité, les forces inertielles transmises de la superstructure sont alors
insignifiantes. Sous de telles conditions de chargement, le moment de flexion
maximale provoqué par le pieu ne se produira pas prés de la téte mais dans une

portion inferieur. Ce concept est nommé « effet ascendant ».

5.2.2 Mécanisme de rupture par flambement

Théorie de rupture de Battacharya et al (2003, 2004) [87,88]

Selon cette théorie, les pieux soumis a des charges axiales constantes dans

des zones liquéfiables sont exposés a la rupture par instabilité de flambement lors
de séismes importants. Le sol autour du pieu dans la zone liquéfiée perd une

grande partie de sa rigidité et de sa résistance, le pieu dans cette zone se comporte
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comme une colonne flottante et va flamber sous I'action de la charge de la

superstructure.

L’instabilité peut provoquer un flambement latéral dans le sens de la rigidité
a la flexion élastigue minimale sous l'action de la charge axiale. Les charges
latérales inertielles ou celles dus au mouvement du sol vont amplifier les déflections
latérales engendrant la formation de rotule plastiques et favorisant une rupture du

pieu plus rapide.

A P gravité + V inertie
P gravité ‘ ‘P gravité + V inertie ‘ P gravité + V inertie
oo 0} 0,0 i
H inertie H Inertie ; H Inertie 1 D
»H-O] >+
O O

Etape 1 Etape 2 Etape 3 Etape 4

Figure 5.8 Différents régimes de chargements (Battacharya et al. 2013)
Etape 1 : Avant le séisme sur terrain plat.
Etape 2 : Début du tremblement, sol en train de se liquéfier.
Etape 3 : Liquéfaction du sol. Forces inertielles verticales agissent dans le sens de la
gravite. Pieux commencent a flamber ou a tasser.
Etape 4 : Dans un terrain en pente, liquéfaction du sol, propagation latérale du sol

combinée au comportement de I'étape 3.

5.3 Méthodes pratiques de dimensionnement des pieux chargés latéralement dans

les sols liquéfiables.
La méthode de Winkler basée sur les courbes p — y reste la meilleure approche

pour I'analyse des pieux chargés latéralement de par sa simplicité, sa commodité
mathématique et sa capacité a intégrer la plus part des non-linéarités dans le systeme.
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Les courbes p — y pour les argiles raides, les argiles molles et pour les sables sont
disponibles et bien établies (voir par exemple les codes APl 2001 ou DNV 2001).
Cependant, ce modele présente des difficultés dans la modélisation correcte de
I'interaction sol/pieu lorsque le sol n'est pas homogéne, lorsqu’il est composé de
plusieurs couches ou lorsqu’on est confronté a des sols non normalisés tels que les
mélanges intermédiaires entre sables et argiles ou dans le cas des sols liquéfiable.

Bien que des méthodes raisonnables aient été élaborées pour définir des
courbes p — y pour les sols non liquéfiés, une incertitude considérable demeure quant
a la résistance au transfert de charge latérale pouvant étre fournies par le sable
liquéfié. Dans certains cas, le sable liquéfié est supposé n’avoir aucune résistance
latérale.

Dans la pratique de routine, les courbes p — y pour les sols liquéfiés présentent
un comportement caractérisé par une rigidité relativement élevée lors des petits
déplacements qui diminue graduellement lors du cisaillement. Cette réponse,
cependant, est sensiblement différente du comportement observé dans les essais par
éléments finis et dans les tests de modélisations physique. Il faut mentionner que
I'exactitude des solutions analytiques utilisant un modéle de Winkler dépend de la
courbe p — y appropriée utilisée.

Rollins et al. (2005a) [89] ont développé des expressions pour les courbes p —
y dans les sables liquéfiés a différentes profondeurs basée sur leurs essais de
chargement entierement instrumentés en vraie grandeur sur un groupe de pieux dans
le sable liquéfié avec une densité relative initiale variant entre 45 et 55 pour cent. Les
courbes p — y développées sur la base de ces études ont une forme concave, comme
le montre la figure 5.9. Cette forme caractéristique semble résulter essentiellement
d’'un comportement dilatant pendant le cisaillement.

Lorsque le sable est liquéfié dans des conditions non drainées, certains
suggerent qu’il se comporte comme les argiles molles. Wang et Reese (1998) ont
étudié le comportement des pieux dans les sols liquéfiés en modélisant le sable liquéfié

comme l'argile molle.
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Figure. 5.9 Exemple de courbes p — y pour les sables liquéfiés

Les courbes p — y ont été développées en utilisant le modéle d’argile molle et
en assimilant la force de cohésion égale a la résistance résiduelle du sable liquéfié.
Les essais de laboratoire ne peuvent pas mesurer la résistance résiduelle au
cisaillement de sable liquéfié avec une précision raisonnable en raison de la nature
instable du sol.

Certaines études de cas doivent étre évaluées pour recueillir des informations
sur le comportement du dép6t liquéfié. Reconnaissant la nécessité d’utiliser des
études de cas, Seed et Harder (1990) [90] ont examiné des cas ou une propagation
latérale importante du sol s’est produite en raison de la liquéfaction et ou certaines
conclusions peuvent étre tirées en ce qui concerne la résistance et la déformation du
sol liquéfié.

Malheureusement, les cas ou les données sont disponibles sur la résistance et
la déformation des sols liquéfiés sont rares. Cependant, un nombre limité de tels cas
existent, pour lesquels les résistances résiduelles de sable liquéfié et de sable
limoneux peuvent étre déterminées avec une précision raisonnable. Seed et Harder
ont constaté qu’une résistance résiduelle d’environ 10 pour cent de la contrainte
effective de surcharge peut étre utilisées pour le sable liquéfié.

Dans ce qui suit, une méthode simplifiée de construction des courbes p — y
pour les sols liquéfiables est présentée. Cette méthode se base sur deux approches,
la premiére approche est la dérivation numeérique des facteurs de mise a I'échelle a
partir des courbes contraintes déformations du sol, et la deuxiéme approche est la

construction des courbes p — y en utilisant les facteurs de mise a I'échelle.
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5.3.1 Méthode proposée par Amar Bouzid et al. (2013) [91]
Dans cette étude, les principes du concept de calcul de la résistance mobilisable

(MSD) (Osman et Bolton 2005 [92] ) sont utilisés pour construire des courbes p — y
continues a partir dune relation contrainte-déformation du sol obtenue
expérimentalement. Dans cette méthode, la courbe contrainte-déformation est mise a
I'échelle par deux coefficients N (pour la contrainte) et M, (pour la déformation) afin
d'obtenir les courbes p — y. N et M, sont des dérivés basées sur une approche semi-
analytique par éléments finis (énoncée dans le chapitre 3) exploitant la symétrie axiale

ou un pieu est modélisé par une série de disques enfouis.

- = 1/N: ([p/D)

Courbe charge déformation ‘ Courhe py
T | > i

= I—:h.-"l I:?D_I

Figure 5.10 Schématisation de I'obtention des courbes p — y a partir du
comportement contrainte-déformation.

Les coefficients de transfert M, et N, son déterminés en fonction de la déformation de

cisaillement mobilisée par :

D 2U
M. =¢ - ; Ne = ——
c s,mob y ’ C YDGEg mob

Dans les quelles :

€smob - Déformation de cisaillement mobilisée.
y: Déplacement du pieu.

D: Diamétre du pieu dans le systéeme.

U: Energie de déformation totale.

G: Module de cisaillement.
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La déformation de cisaillement mobilisée ¢ .5, €St déterminée par la méthode semi

analytique par éléments finis.

Les valeurs de M. et N, ont été obtenues a la fois pour une interface pieu-sol lisse et
rugueuse du milieu élastique. Les valeurs de M. et N, ainsi obtenues sont de 3,15 et
11,23 pour l'interface lisse et de 2.59 et 17.89 pour l'interface rugueuse. Etant donné
que ces valeurs sont obtenues pour un milieu élastique, ils peuvent étre utilisés pour
la mise a I'échelle de la courbe p —y a partir de la courbe contrainte-déformation
jusqu'a la zone élastique. La solution pour I'état entierement plastique, c'est-a-dire M,
= 2,6 (Matlock 1970) et N, = 9 (Randolph et Houlsby 1984) peut étre utilisée aprés
I'apparition de la contrainte maximale de cisaillement. Toutefois, si la transition de N,
ou de M, arrive brusquement, il y aura aussi un brusque changement dans la forme

de la courbe p — y, qui doit étre évité pour la convergence de la solution numérique.

Tableau 5.1. Résumé des valeurs de M, and N,

M, N,
Sol linéaire élastique avec interface lisse 3.15 11.23
Sol linéaire élastique avec interface rugueuse 2.59 17.89
Rigide plastique avec interface rugueuse 2.60 9.00

Le schéma proposé est donc de supposer que le sol est élastique jusqu'a la moitié de
la contrainte de cisaillement maximale ou N, peut étre pris égale a 11.23 (interface
lisse) ou 17.86 (interface rugueuse). Ensuite N peut étre progressivement réduite a 9
a partir de la moitié et jusqu’a la valeur maximale de la contrainte de cisaillement.
Aprés que la contrainte de cisaillement maximale est atteinte, N peut étre maintenu
constant égale a 9 pour le reste des valeurs de contrainte. M. peut étre facilement
prise égale a 2,6 sur toute la gamme. La figure 5.12 montre cing courbes p — y pour
un pieu en béton d'un diamétre de 0,5 m. Deux courbes p —y simplifiées sont
construites, pour des interfaces pieu-sol lisses et rugueuses, en utilisant des valeurs
constantes de M et N a travers la mise a I'’échelle des valeurs contrainte-déformation.
La courbe p —y comme proposée par les directives APl a également été intégrée a
titre de comparaison, ce qui ne fait pas de différence entre les interfaces pieux-sols

lisses ou rugueuses.
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Les résultats semi-analytigues EF pour un disque rugueux se sont avérés en bon
accord avec ceux des autres méthodes numériques et analytiques. L’approche
actuelle donne aux ingénieurs un outil puissant pour établir des courbes P — y a partir
des relations contrainte-déformation du sol établies expérimentalement. Cela peut
fournir une meilleure estimation de la rigidité en téte du pieu nécessaire pour des
analyses dynamiques et de déformation sous des charges de travail.

p-y curves for 0.5m dia pile in natural Bothkenner clay
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Figure 5.11 Construction des courbes p-y par la methode (Amar Bouzid et al. 2013) .

5.3.2 Méthode proposée par Lombardi et al. (2016) [93] et Dash et al. (2017) [94]

Dans cette méthode, les courbes p —y proposées pour les sols liquéfiables sont

construites a partir d'un modéle contrainte-déformation simplifié nécessitant des
parametres qui peuvent étre déterminés de maniére appropriée au moyen d’essais de
résistance classiques tels que, I'essai de cisaillement simple et I'essai triaxiale ou en
'absence d’installation adéquate a partir des données SPT. La relation contrainte-
déformation est ensuite utilisée pour construire une nouvelle famille de courbes p —y
pour les sols liquéfiables a travers une mise a I'échelle de la contrainte en une réaction
du sol p compatible et la déformation en un déplacement du pieu y, respectivement.
Cette méthode a I'avantage d’étre cohérente avec le comportement d’écrouissage
(durcissement en déformation) des sols liquéfiés observé dans les essais par éléments
finis et les essais de modélisation physiques.

Les courbes proposées peuvent étre construites a partir d'un modéle de contrainte-

déformation simplifié qui nécessite seulement trois parameétres :
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Y:o - Déformation de cisaillement au décollement,
G,: Module de cisaillement initial.
G, : Module de cisaillement pour de grandes déformations.

Ces parametres peuvent étre déterminés commodément en effectuant des
essais de laboratoire en plusieurs étapes, dans lesquels I'échantillon est initialement
liquéfié au moyen d'un chargement cyclique, puis cisaillé dans un état monotone non
drainé sans dissipation de I'excés des pressions interstitielles entre les deux étapes.
En l'absence d'installations adéquates et pour des considérations de conception
préliminaire, les trois parametres peuvent étre estimés a partir de données disponibles

dans la littérature.

Shear stress

£
g

T KP& gz zowsvassaasiug

fo 125 Tio Shear strain.

Figure 5.12. Courbe contrainte - déformation (monotone) proposée pour

les sols liquéfiés (Lombardi et al. 2016)

Le processus nécessaire pour la mise a I'échelle du model contrainte déformation en

courbes p — y du sol liquéfié est représenté a la figure 5.12
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Figure 5.13 Représentation schématique de la construction des courbes p — y.
a) Courbes contrainte-déformation simplifiée, b) Courbes p — y simplifiée pour le sol

liquéfié, d) courbe p — y lissée (d’aprés Dash et al. 2017).

Les coefficients M, et N, sont dérivés a partir d’'une analyse numérique telle que
présenté plus haut par Amar Bouzid et al. en se basant sur le principe de la résistance
mobilisable.

Comparées aux courbes calculées inversement a partir d'une série de tests en
centrifugeuses, les courbes p —y proposées sont plus cohérentes que d’autres

méthodes telle que la méthode multiplicateur-p.

5.4 Conclusion

La liquéfaction des sols est a la base de la majorité des dommages causés par les
séismes au structures fondés sur des pieux allant du basculement des béatiments a
I'effondrement total des ponts. Les mauvaises performances et le dimensionnement
des pieux dans les sols liquéfiables restent un domaine de recherche actif. C’est dans
ce contexte que sont exposés dans ce chapitre les principaux mécanismes de rupture
des pieux chargés latéralement dans les sols liquéfiables, suivit d'une méthode
simplifiée de construction des courbes p — y pour les sols liquéfiés. Cette méthode qui
est basée sur la conversion de la courbe contrainte déformation du sol a travers des
facteurs d’échelle appropriés, a 'avantage de conserver toutes les propriétés du sol
liquéfié.
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CONCLUSION GENERALE

La méthode au module de réaction qui est basée sur le concept de Winkler est
une des méthodes les plus utilisées pour le dimensionnement des pieux chargés
latéralement. Dans cette méthode, l'interaction entre le pieu et le sol est modélisée par
une série de ressorts indépendants entre eux et de raideur variable, la raideur permet
de relier directement la réaction latérale du sol « p » au déplacement « y » a travers ce
qu’on appelle les courbes p — y.

Bien que cette méthode soit relativement simple et facile a utiliser, attrayante
par sa flexibilité et permettant d’intégrer facilement des comportements non-linéaires
dans des sols homogénes, elle présente cependant certaines incohérences et des
limitations inhérentes a sa nature discréte ainsi que des difficultés dans la modélisation
correcte de l'interaction sol/pieu, ce qui rend son applicabilité restreinte.

Dans ce contexte s’inscrit I'objectif de cette thése qui est une contribution a
I'analyse des pieux chargés latéralement par la méthode de Winkler et a la construction
des courbes p-y pour les sols liquéfiables, 'analyse de certains aspects particuliers de

I'interaction sol-pieu sont abordés.

En premier lieu, les principales méthodes de dimensionnement des pieux
chargés latéralement sont abordées, allant des méthodes de calcul a la rupture qui
considerent le sol entierement en état de rupture en passant par les méthodes en
déformation qui considérent le sol comme un milieu continu et en terminant par les

méthodes au module de réaction du sol telle que |la méthode de Winkler.

La modélisation des pieux chargés latéralement par la méthode de Winkler est
ensuite abordée a travers les procédures permettant la construction des courbes p-y
pour les différents types de sol, y compris pour les sols stratifiés.

Le premier aspect d’interaction sol-structure analysé dans cette thése concerne
le coefficient de réaction du sol attribué a chaque raideur de ressort le long du pieu
dans la méthode de Winkler. Comme ca a été cité plus haut, le modele de Winkler
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présentent plusieurs incohérences, notamment la surestimation du déplacement en
téte du pieu pour les pieux élastiques utilisés pour supporter par exemple les
plateformes offshore. On ne sait pas encore si ces incohérences sont dues a la nature
du modeéle lui-méme qui ne tient pas compte de la continuité du milieu modélisé
comme une série de ressorts élastiques ou a l'inexactitude des valeurs empiriques du

coefficient de réaction du sol attribuées a chaque raideur de ressort le long du pieu.
Ce coefficient qui permet de relier directement la réaction latérale du sol «p» au

déplacement « y », n’est pas une caractéristique intrinseque du sol et ses valeurs sont
généralement difficiles a obtenir, raison pour laquelle, de nombreux auteurs ont tenté
de trouver des corrélations entre le module de réaction du sol et les propriétés de
rigidité du sol : le module de Young et le coefficient de Poisson qui correspondent a
des résultats d’élasticité plus rigoureux.

C’est dans ce contexte que la méthode semi-analytique est utilisée afin d’obtenir
une corrélation entre ket les propriétés de déformation du sol E; et v, sous la forme
d'un facteur adimensionnel A calculé a partir de la réaction du sol. Deux types
d’interface (lisse et rugueuse) sont considérés dans cette analyse ainsi que deux
rapports de longueur/diameétre différents soumis a un chargement latéral puis a un
moment dans un milieu caractérisé par trois valeurs de coefficient de Poisson. Les
corrélations du facteur A trouvées ainsi que d'autres expressions issues de la littérature
ont été implémentées dans un code informatique du modéle Winkler existant pour
comparaison. Entre autre, une analyse par éléments finis en 3D avec les mémes
parametres précédents a été faite. Les résultats tirés de ces trois analyses en termes
de déplacements latéraux ont permis de conclure que l'incohérence du modele de
Winkler n’est pas due aux corrélations faites pour I'obtention du coefficient de réaction
du sol, mais a la discontinuité dans la modélisation du milieu avec la méthode de
Winkler.

Le second aspect traité dans cette thése est I'application de la méthode p —y
au dimensionnement des monopieux de grands diameétres chargés latéralement. Dans
ce cas aussi les incohérences et les limitations de la méthode de Winkler ont été
largement discutées. Leur incapacité a concevoir des monopieux supportant les
éoliennes offshore a été pratiquement prouvée. Cela est di en partie a la différence

entre le mécanisme de rupture d'un monopieu de petit diametre et de celui d'un
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monopieu de grand diamétre mais aussi a la nature du modele Winkler lui-méme
discutée plus haut. En effet, pour les monopieux de petit diametre « dits flexibles », le
comportement est caractérisé par la participation au mouvement de la seule partie
supérieure du monopieu, tandis que pour les monopieux de grands diameétres « dits
rigides » le monopieu subit un mouvement sur toute sa longueur. L’'inconvénients
majeur dans la formulation des courbes p — y réside dans le fait que la rigidité initiale
de la courbe p — y surestime de maniere significative la rigidité du sol a de grande
profondeur et n'inclut aucune propriété géométrique du monopieu. En outre, les codes
de conception actuellement utilisés ont conduit a une sous-estimation des
déplacements en téte des monopieux de grand diameétre sous des charges extrémes
et une surestimation pour les monopieux sous de faibles charges opérationnelles.

Plusieurs chercheurs ont présenté des formules pour adapter les courbes p — y
initiales aux pieux rigides, a travers des modifications apportées a la forme de la
courbe p — y et a la rigidité initiale.

Le but essentiel du travail était de confirmer la pertinence de la méthode des
éléments finis dans l'analyse des monopieux de grand diamétre sous charge
horizontale et I'inadaptation du modéle « poutre sur fondation de Winkler ». Cela a été
effectué a I'aide de deux types d’analyses. La premiére, est une analyse par éléments
finis intégrant le modéle hyperboligue comme critere de rupture du sol et la seconde
est une analyse numérique en Fortran intégrant la méthode de Winkler ainsi que les
formules proposées pour I'adapter aux pieux rigides.

Les résultats issus des analyses faites sur deux cas d’études réels ont permis
de conclure que la méthode p — y classique surestime de maniére significative la
rigidité en téte du monopieu et par conséquent, ne peut quantifier correctement
l'interaction sol-monopieu, de ce fait, elle peut étre considérer comme modérément
précise. L'interaction sol-monopieu est correctement prise en compte par la méthode
des éléments finis, en outre, le profil de déplacement dans cette méthode numérique

est compatible avec 'allure déformée d'un monopieu rigide.

Le dernier chapitre concerne les sols liquéfiables. En effet, aprés liquéfaction
du sol, la résistance et la rigidité du sol environnant diminuent considérablement pour
un pieu chargé latéralement. Dans ce sens, l'interaction entre le pieu et le sol liquéfié

devient beaucoup plus compliquée et la résistance du sol (en termes de résistance et
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de rigidité) classiquement modélisée par une courbe p — y non-linéaire, est également
réduite.

Les principaux mécanismes de ruptures des pieux chargés latéralement sont
d’abord exposés, ensuite, une nouvelle procédure de construction simplifiée pour
I'analyse des problemes d'interaction sol-pieu dans les sols liquéfiables est proposée.
La procédure est basée sur la conversion de la courbe contrainte-déformation du sol
liquéfié en une courbe p — y a travers les facteurs d'échelle appropriés cités plus haut.
L’avantage de cette méthode est double, en premier lieu le modele de contrainte-
déformation proposé nécessite des parameétres qui peuvent étre déterminés de
maniére appropriée au moyen d’essais de résistance classiques, tels que I'essai de
cisaillement simple et I'essai triaxiale ou a partir de données SPT en l'absence
d'installations adéquates. En second lieu et ce qui est le plus important, les courbes
proposées conservent les caractéristiques essentielles du sol liquéfié et sont plus

cohérentes par rapport a celles utilisée usuellement.

Recommandations pour des travaux futurs

Bien que des méthodes pratiques pour la construction des courbes p — y dans
les sols liquéfiables pour les pieux de diametres ordinaires sont évoquées dans ce
manuscrit, des courbes permettant d’avoir une réponse rigoureuse des monopieux de
grand diameétre ne sont pas encore correctement établies. Bien qu'un effort trés
important ait été développé pour améliorer les courbes p — y par la proposition
d’expressions des rigidités initiales, la réponse latérale des monopieux reste éloignée
de celle de I'expérimentation ou celle déduite des simulations notamment la méthode
des éléments finis. Pour investir davantage ce sujet il faut :

» Réaliser des essais en vraie grandeur et quantifier les différents parametres
régissant le comportement latéral des pieux a grands diamétres.
. Déduire = des courbes  contrainte-déformation  établies

expérimentalement en laboratoire de celles permettant d’avoir p en fonction de

y.
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