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RESUME

La rupture d’ouvrages ou de digues lorsqu’elle survient, a toujours de lourdes conséquences. Ainsi

Les études de la stabilité continuent a faire I’objet de nombreuses recherches scientifiques.

La stabilité des barrages en terre dépend de leur géométrie, des propriétés des matériaux utilisés et
des forces auxquelles ils sont soumis. Les pressions interstitielles subissent des variations
importantes pendant le remplissage ou la vidange du réservoir. Ces variations, normales, sont prises
en compte dans les calculs de stabilité qui sont réalises pour trois moments important de la vie de

I’ouvrage de maniere a encadrer les pressions extrémes :

- La fin de construction ou comportement a court terme ;

- Le réservoir plein (calcul défavorable au talus aval) ;

- Lavidange rapide (calcul defavorable au talus amont).
Les pressions interstitielles ne peuvent donc pas mettre en jeu la stabilité d’un barrage réalisé selon
les régles de I’art, sauf si les hauteurs piézométriques échappent aux hypothéses de calcul et sont

élevées.

Ce travail vise a analyser le comportement des barrages en terre a 1’aide des logiciels Flac® et Géo-
slope, et d’étudier I’effet des pressions interstitielles sur la stabilité des talus, une application a été
faite sur le barrage de Oued El Kolla a Ain-Temouchent.

Des études paramétriques ont été entreprises dont le but de voir I’influence de certains parameétres

sur les régimes d’écoulement et la stabilité du barrage.

Mots clés : Modélisation numérique, écoulement d’ecau, pressions interstitielles, digue, drains,

stabilité.



ABSTRACT

The failure of structures or dams when it occurs, has always heavy consequences. Thus the studies
of stability continue to be the object of numerous scientific researches.The earth dams stability
depends on the geometry, the material properties and the forces that they are subjected. Pore

pressures undergo significant changes during filling or emptying the reservoir. These variations are
taken into account in stability computation which are performed for three significant moments in

the life of the structure in the way to support the extreme pressures:

- The end of construction or short-term behavior;
- The full reservoir (critical computation for the downstream slope);
- The rapid drawdown (critical computation for the upstream slope).
Pore pressures can not therefore compromise the stability of a dam built according to the rules of

art, unless the piezometric heights are beyond the assumptions and are high.

This work aims to analyse the behavior of the earth dams using Flac®® and Géo-slope software, and
to study the effect of pore pressures on slope stability. An application has been made on the dam of
Oued El Kolla in Ain-Temouchent. Parametric studies have been undertaken in the aim to show the

influence of some parameters on the flow regimes and the dam stability.

Key words: Numerical modeling, flow water, pore pressures, earth dam, drains water, stability.
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INTRODUCTION GENERALE

La terre a un cycle de vie qui lui est propre, ses roches naissent, vieillissent, meurent et puis
renaissent dans le ceeur en fusion de notre planéte. Les glissements de terrains font partie de ce
processus naturel. lls constituent en général des phénomeénes naturels ponctuels a effets limités.
Cependant, par leur diversité et leur fréquence, ils restent responsables de dommages importants et

colteux.

Ainsi, les études de la stabilité continuent a faire 1’objet de nombreuses recherches scientifiques. La

stabilité des pentes intéresse aussi bien les pentes naturelles que les talus artificiels.

Les barrages ont toujours été considérés comme des ouvrages d’art spécifiques. Les raisons se
trouvent, d’une part dans le caractére unique de chaque barrage (li¢ essentiellement aux fondations)
et a la complexité¢ des comportements et des mécanismes en jeu, et d’autre part dans les effets
majeurs des actions de ’eau et des gradients hydrauliques au sein des structures, rendant ainsi ces

ouvrages atypiques.

La rupture d’ouvrages ou de digues, lorsqu’elle survient, a toujours de lourdes conséquences,
qu’elles s’expriment en termes de coit ou en termes de vies humaines. On se souvient du triste
bilan di a la défaillance des digues du Yangze en 1998 : 2000 morts reconnus par le gouvernement

Chinois, 21 millions d’hectares couverts par les eaux, 250 millions de personnes concernées ...

Les pressions interstitielles dans un barrage en terre subissent des variations importantes pendant le
remplissage ou la vidange du réservoir. Ces variations, normales, sont prises en compte dans les
calculs de stabilité qui sont réalisés pour trois moments importants de la vie de 1’ouvrage de
maniére a encadrer les pressions extrémes :

- Lafin de construction ou comportement a court terme ;

- Le réservoir plein (calcul défavorable au talus aval) ;

- Lavidange rapide (calcul défavorable au talus amont).

Les mécaniciens des sols ont mis au point des méthodes de calcul de stabilité des barrages. Ces
méthodes sont devenues tres perfectionnées et ont été vérifiées sur de nombreux projets dans le

monde entier. Elles conduisent toutes a quantifier la sécurité de 1’ouvrage par un seul nombre : le
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coefficient de sécurité. Bien qu’en théorie les méthodes d’équilibre limite ne traitent absolument pas

des déformations, en pratique elles gouvernent les déformations par le coefficient de sécurité.

Les principales méthodes sont celles de FELLENIUS « 1927 » et BISHOP « 1954», dans les quelles
on découpe le matériau en tranches généralement verticales. Au-dessus d’un assez grand nombre de
ces méthodes ont été développées ; presque toutes les méthodes de la surface de rupture. Les
améliorations successives de ces méthodes ont eu pour objet de réduire les erreurs dues :

- Alatrop forte simplification de la forme des surfaces de rupture.

- Ala mauvaise évaluation des contraintes normales.

Aujourd’hui, les méthodes numériques, associées aux ordinateurs puissants permettent la solution
de la quasi-totalité des problémes physiques convenablement formulés et ceci avec toute la
précision souhaitée. Parmi ces méthodes, on distingue celles des éléments finis et des différences
finies qui ont permis de modéliser le début de la rupture et ont apporté des renseignements

inaccessibles avec les méthodes d’équilibre limite.

Les méthodes numériques sont intéressantes parce qu’en principe elles devraient satisfaire a la fois
le critére de rupture et les conditions d’équilibre statique avec une approximation raisonnable. Elles
devraient donc éviter les faiblesses théoriques des méthodes d’équilibre limite sur ce dernier point,

de plus, elles donnent des informations sur le développement du processus de rupture.

L’objectif de notre travail est d’analyser le comportement des barrages en terre a 1’aide des logiciels
Flac™ et Géo-Slope et d’étudier ’effet des pressions interstitielles sur la stabilité des talus, une
application a éteé faite sur le barrage de Oued EIl Kolla a Ain-Temouchent.

Des études paramétriques ont été entreprises dans le but de voir 1’influence de certains parametres

sur les régimes d’écoulement et la stabilité du barrage.

La présente thése est scindée en cing chapitres:
Le premier chapitre présente des connaissances relatives aux écoulements en milieu poreux et les
bases théoriques sur lesquelles reposent les écoulements en milieu poreux saturés, non-saturés et

écoulement a surface libre.

Le deuxiéme chapitre est consacré aux généralités sur les barrages en terre ainsi que les causes et
les conséquences de leur rupture. Nous présenterons une synthése bibliographique concernant
I’historique du développement des études sur les infiltrations. Nous conclurons ce chapitre par une
synthése bibliographique sur I’utilisation des géotextiles comme filtres et drains dans les barrages

en terre.
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Le troisieme chapitre consiste a exposer les différentes méthodes classiques d’analyse de la

stabilité des barrages en terre ainsi que les méthodes d’analyses sismiques.

Le quatriéme chapitre vise a présenter les deux logiciels utilisés Flac®® et Géo-Slope, ainsi que des
études paramétriques sur les drains et I’influence de la hauteur du barrage et de la permeabilité du
matériau sur le coefficient de sécurité. Des études sur le comportement des talus amont et aval en

écoulement permanent et en vidange rapide ont été élaborées.

Le cinquiéme chapitre présente le modele numérique qui est le barrage de Oued El Kolla a Ain-
Temouchent qui souffre de bréches dans sa digue. Une simulation numérique du comportement de
ce barrage a été faite ainsi que des études paramétriques ont été envisagées de I’influence des
propriétés géométriques, mecaniques et du systeme de drainage.

L’analyse numérique a été faite a 1’aide du code de calcul Flac® et du logiciel Géo-SlopeVs
(Slope/W et Seep/W). Une étude pseudo-statique avec une analyse probabiliste a été élaborée a
1’aide du logiciel Géo-Slope.

Enfin, nous cléturons notre travail par une conclusion générale donnant une synthese de notre

recherche.
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CHAPITRE |

HYDRAULIQUE DES MILIEUX POREUX SATURES ET NON SATURES
INDEFORMABLES

1.1 Introduction

L’¢étude des mouvements d’eau dans les milieux poreux est un probléme important pour le
géotechnicien, car ces mouvements peuvent modifier au cours du temps la distribution des
pressions exercées dans les massifs de sol, tant du point de vue mécanique (modification du poids
des massifs et soulévement hydrostatique) que du point de vue hydraulique (évolution des forces
d’écoulement). La détermination du champ de pressions interstitielles dans les massifs et de son
évolution au cours du temps est donc une donnée dont il faut tenir compte dans le calcul de
dimensionnement des ouvrages.

Nous rappellerons dans ce présent chapitre des connaissances relatives aux écoulements en milieu

POreux.

1.2 Le milieu sol
1.2.1 Le sol vu comme un milieu poreux et continu

Un milieu poreux saturé par un seul fluide est généralement consideré comme un ensemble de
particules solides entre lesquelles existe un espace poreux connecté et saturé par le fluide pouvant y
circuler (milieu thermodynamiquement ouvert d’aprés Coussy (1991)). Si on considére un volume
élémentaire entourant un point géométrique, ce dernier est composé, a 1’échelle microscopique d’un
squelette granulaire (partie solide et espace poreux) et de fluide saturant, les deux systemes
coexistant au méme point de 1’espace. et 1’espace des deux milieux continus, 1’un représentant le

squelette, 1’autre le fluide (figure 1.1).

squelette solide fluide milieu poreux

Figure 1.1 : Définition d’un milieu saturé d’aprés Coussy (1991).

4
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Afin de valider I’hypothése de continuité, il est nécessaire de considérer un volume élémentaire
représentatif (VER) satisfaisant certaines conditions relatives a la taille du VER et a taille des
hétérogénéités pour que 1’élément hétérogéne puisse étre considéré comme un milieu homogeéne.
Dans le milieu poreux représenté dans la figure 1.1, il est possible de définir la porosité ouverte (n)

comme le rapport du volume des vides (V) au volume total du milieu (V). On écrit :

n= v (|1)

Concernant le cas particulier des argiles, les particules solides sont constituées par les feuillets
d’argile. Le fluide, quant a lui, revét plusieurs formes.

Dans les ouvrages de géotechnique (G.Philipponnat&B.Hubert, 2000, Schlosser, 1988), on
distingue généralement outre I’eau entrant dans la composition chimique des grains (figure 1.2) :

— I’eau interstitielle (eau libre de circuler dans 1’espace poreux ou eau capillaire) qualifiée d’eau
libre selon Lambe, (1958).

Van Damme (2002), quant a lui, parle :

— d’eau interfaciale dont les propriétés sont modifiées par la proximité d’une surface solide. Il s’agit

d’une eau liée méme si des précautions doivent étre prises avec le terme "liée" dans la mesure ou

@ eau capillaire

== :
1= gau libre

Figure 1.2 : Etat de I’eau dans les sols (d’apreés G.Philipponnat&B.Hubert, 2000).

des arguments de dynamique et de distance sont importants pour déterminer si une particule d’eau
est liée ou non. Cette eau est adsorbée au niveau des sites hydrophiles, a savoir les cations et les
groupes OH et cela a pour conséquence 1’expansion cristalline.

— d’eau capillaire dont les propriétés sont modifiées par la présence d’une interface liquide - vapeur.
Celle-ci, représentée dans la figure 1.2, n’est pas libre de s’écouler librement. Du fait de 1’existence
d’une interface air-eau, il se développe des tensions de surface et des pressions capillaires limitant
la circulation de cette eau. Nous détaillerons plus longuement cette notion de pression capillaire

dans le paragraphe 1.2.3 dédié aux sols non saturés.
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Finalement, les terminologies employées peuvent différer selon les auteurs mais les mémes
composantes de 1’eau sont décrites. Le paragraphe suivant explique quels sont les éléments moteurs

de la circulation de I’eau dans le milieu poreux et quels parametres la régissent.

1.2.2 Loi de Darcy et perméabilité d’un sol

Plagons-nous dans le cas d’un écoulement stationnaire d’un fluide Newtonien dans un milieu
poreux saturé. Darcy a déterminé expérimentalement une relation linéaire entre le débit et la perte

de charge, comme suit :

2=

(1.2)

-
1R

Oul’'ona:

— AH : différence de charge hydraulique entre deux points de I’écoulement,

—Q : débit,

— S : section droite de 1’écoulement,

— L : longueur considérée pour I’écoulement (figure 1.3),

— k : coefficient de perméabilité dépendant du milieu poreux et du fluide.

Pour mieux définir le terme de perte de charge AH, considérons 1’écriture de la charge hydraulique
d’un fluide en un point M situé sur une ligne de courant. Elle s’écrit classiquement (Lancellota,

1995) :

-3
-
1
H
2
%
#
#
£
%
#
H
]
2
-4
£
]
H

Figure 1.3 : Ecoulement linéaire dans un elément de sol (d’aprés G.Philipponnat&B.Hubert,
2000).



ChaEitre I derauligue des milieux poreux saturés et non saturés indéformables

2
Hy = My o 1.3
M ZM+yw+2g (1.3)

Zy étant un terme d’altitude par rapport a un plan de référence ([m]), um un terme de pression
statique ([Pa]) et v la vitesse du fluide au point considéré ([m/s]). En ce qui concerne 1’écoulement
dans les sols, les vitesses sont suffisamment faibles pour étre négligées, il reste de 1’équation 1.3 :
u
HM =Zy + _M
w
Si I’on fait référence a la figure 1.3 et aux deux points M et N, il existe une différence de charge due
aux frottements qui intervient dans la relation linéaire mise en évidence par Darcy (équation 1.2) et

qui s’écrit :

AH == Hz - Hl == ZZ_Zl + L (|4)

Yo
A une dimension, on définit alors le gradient hydraulique noté i comme suit :
AH
L
Ou plus généralement,

I = grad(H) (1.5)
L’équation 1.2 peut également s’écrire de fagon vectorielle ou tensorielle a 2 ou 3 dimensions
correspondant a la loi de Darcy sous sa forme la plus connue :
v=-ki (1.6)
Ou:
— v est la vitesse débitante du fluide calculée sur la section droite de I’écoulement,
— i est le vecteur gradient hydraulique (sans dimension),

— k est le tenseur de conductivité ou de perméabilité hydraulique, caractérise dans le cas isotrope

par le coefficient de perméabilité exprimé en m/s.
Le coefficient k dépend du milieu poreux et du fluide. Il est d’usage de définir la perméabilité

intrinseque ne dépendant plus que du milieu poreux. Son expression est la suivante :

K=kt
Yo

avec .
— u :viscosité dynamique de I’eau exprimée en [Pa.s]

— v w . poids volumique de I’eau exprimé en [N/m°].
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Darcy a donc mis en évidence par son expérience puis par 1’écriture de la loi que c’est la différence
de charge hydraulique qui est le moteur de I’écoulement. Si Hy = Hy (figure 1.3) alors 1’écoulement
n’a pas lieu. Coussy (1991) propose une écriture tensorielle plus compléte de la loi de Darcy dans
son ouvrage.

Cette loi empirique a toutefois des limites de validité auxquelles de nombreux auteurs se sont
intéressés dont Forcheimer en 1901 (cité par Rasoloarijaona (1993), publication en Allemand). Le
premier point est que 1’écoulement est supposé suffisamment lent pour qu’on néglige son énergie
cinétique. En d’autres termes, 1’écoulement doit étre laminaire. Forcheimer a observé des écarts
entre la relation linéaire et les mesures expérimentales pour des vitesses d’écoulement élevées et a

proposé une correction a 1’aide d’un terme quadratique :

v
—grad(p) = et b.v?

Avec b>0.
Toutefois, Rasoloarijaona (1993) propose, a ’issue d’expériences, une correction a 1’aide d’un

terme cubique :
v
—grad(p) = et b.v3

Mitchell (1993) recense d’autres études montrant qu’il existe des déviations pour les faibles
gradients hydrauliques voire un gradient seuil en deca duquel il n’y a pas d’écoulement dans la
montmorillonite sodique (Buzzi, 2004).

La loi de Darcy est une loi classique tres utilisée en géotechnique. Généralement, en mécanique des

sols, les conditions de vitesse d’écoulement assurant la validité de la loi sont respectées.

1.2.3 Particularité des sols non saturés

Le milieu saturé est une représentation simplifiée du sol, qui ne correspond pas a la majorité des
situations. En effet, dans la majeure partie des cas, il y a coexistence de trois phases dans le sol :
une phase solide, une phase liquide et une phase vapeur. Le schéma de sol présenté dans la figure
1.1 devient alors celui de la figure 1.4. On y voit I’air présent dans I’espace poreux ainsi que les
interfaces liquide/vapeur, appelées communément ménisques capillaires. La présence de cette
troisieme phase rend nécessaire la définition d’un parametre pour quantifier la quantit¢ d’eau
présente dans le sol. Le degré de saturation (S) est alors défini comme le rapport du volume d’eau

sur le volume des vides (équation 1.7). On comprend qu’il est nécessairement compris entre 0 et 1.

Vo
s=1 (1.7)
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CLAYEY PARTICLE

CAPILLARY MENISCUSE
ADSORBED WATER

Figure 1.4 : Représentation d’une argile non saturée d’aprés Delage (2001).

La présence d’une phase gazeuse perturbe 1’état de la phase liquide. Une théorie régulierement
avancée pour décrire 1’état du liquide dans le sol non saturé est la théorie de la capillarité (expliquée
dans Lancellota (1995)). Si on trempe un capillaire dans une nappe d’eau, on observe une remontée
de fluide dans le capillaire jusqu’a une situation d’équilibre (figure 1.5). Ceci est di a la tension
superficielle de 1’eau qui équilibre le poids de la colonne d’eau. Cet équilibre conduit a la relation
1.8 entre le diamétre d du pore et la hauteur d’eau dans le capillaire he (T représente la tension
superficielle a ’interface liquide/gaz et « est ’angle entre ’interface liquide/gaz et les parois du

capillaire).

__ ATcos(@)

h
¢ Ya

(1.8)

On définit alors la pression capillaire comme la différence entre la pression d’air et la pression
d’eau (équation 1.9). Cette pression capillaire est négative (i.e : I’eau dans le capillaire est en état de

dépression comme le montre la figure 1.5).

Tension

Compression

Figure 1.5 : Distribution de la pression interstitielle dans un capillaire (d’apres Lancellota,
1995).
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Pc: Pa -P(D (|9)

Cette théorie n’est applicable que dans le cas d’un modele de sol a canaux capillaires, ce qui n’est
pas le cas des sols argileux du fait de la structure en feuillets. Par ailleurs, méme si le sol exerce une
attraction sur le liquide, on ne peut pas réellement considérer que 1’eau est dans un état de tension
mécanique conférant au sol une cohésion apparente pouvant étre tres élevee (Gens et al. 2001, Yong
1999).

Une autre approche permet d’expliquer dans quel état se trouve le fluide dans un milieu non saturé :
il s’agit de raisonner en terme de potentiel de 1I’eau. Considérons un sol non saturé et des conditions
isothermes, 1’énergie a fournir pour extraire une quantité d’eau du sol est appelée potentiel de I’cau.
Ce potentiel est classiqguement scindé en 4 composantes comme le montre 1’équation 1.10 (Panel,
1965).

(1.10)
Avec
— g : potentiel gravitaire (en cas de différences d’altitude),
— yp - potentiel de pression externe (lie a la pression de gaz),
— ym - potentiel matriciel (lié au phénomeéne de capillarité),
— o : potentiel osmotique (lié aux différences de concentration des espéces chimiques en solution).
On définit, a partir de ces potentiels, la succion osmotique (So) et la succion matricielle (Sy,) :
So="Yo €t Sm=-ynm
La succion matricielle correspond a la pression capillaire pc définie précédemment (équation 1.9)
tandis que la succion osmotique est due aux différences de concentration de solutions présentes
dans le sol non saturé. Gens et al (2001) expliquent que seules les composantes matricielles et
osmotiques affectent le comportement mécanique et ce, dans des mesures différentes dépendant
notamment du type de sol. On définit alors la succion totale s’exprimant en [Pa] comme la somme
de ces deux composantes :
St=S,+ Sp
Cette succion est la quantité d’énergie a fournir pour extraire de I’eau d’un sol non saturé traduisant
ainsi I’intensité de ’interaction existant entre le sol et le liquide. Dans le cas d’une argile, cette
succion totale peut étre trés élevée (jusqu’a 100 MPa) tandis que pour un sable, elle est
généralement faible (de 1’ordre de quelques dizaines de kPa). Quelle que soit la signification
physique adoptée pour la succion, cette derniere a été reliée expérimentalement a la teneur en eau
du sol (ou a son degré de saturation) comme le montre la figure 1.6. Nous pouvons y voir la

10
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décroissance (resp. augmentation) de la succion lorsque la teneur en eau du sol augmente (resp.
diminue). Par ailleurs, un hystérésis traduit le fait que les phénomenes "d’imbibition" et "séchage"
ne sont pas tout a fait les mémes. Delage et al. (2001), entre autres, précise les origines de

I’hystérésis mais nous ne rentrerons pas dans le détail de ces explications ici.

e

w28
WATER COMTENT w (%)

Figure 1.6 : Evolution de la succion d’un sol en fonction de la teneur en eau pour des chemins
de séchage et d’imbibition (d’aprés Delage, 2001).

De nombreuses techniques expérimentales de mesure de succion sont présentées dans Burland et al

(1996) ainsi que le type de succion mesurable (totale, osmotique ou matricielle) et les gammes de

mesure possibles. Au dela de ces techniques classiques, certains auteurs proposent des adaptations

de dispositifs expérimentaux pour mesurer ou contrdler la succion au cours d’essais (Mukhtar et al.

1999, Blatz et al. 2000).

1.3 Modélisations usuelles des écoulements en milieu poreux saturés et non-satures

Dans la description des écoulements en milieux poreux, on peut distinguer trois catégories
d'écoulements :
- Les écoulements en milieu poreux sature,

- Les écoulements en milieu poreux non-saturé,

Ce dernier cas d'écoulements comportant a la fois une zone saturée et une autre non-saturée est le
type d'écoulements qui intéresse principalement les applications géotechniques qu'on envisage dans
cette étude. Nous 1'appellerons dans la suite écoulements non-saturés en présence de surface libre
ou plus simplement, écoulements a surface libre. Avant de revenir plus largement sur ce probléeme
de surface libre, on présente les bases théoriques sur lesquelles reposent essentiellement les deux

premiers cas d'‘écoulements.

11
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1.3.1 Ecoulements en milieu poreux saturé

La description usuelle des écoulements en milieu poreux saturé repose essentiellement sur

I'équation de conservation de la masse d'eau (équation de continuité pour un fluide incompressible).

La conservation de la masse permet d'écrire :

%(pn) + div(pv) = q (1.11)
Avec :
p - masse volumique du fluide,
n - porosité du milieu,
v- vitesse de filtration du fluide,

g - source volumique.

La loi de Darcy relie la vitesse de filtration du fluide au gradient de charge hydraulique et au tenseur

de perméabilité a saturation sous la forme :
U= —kgq grad h (1.12)

En l'absence de source volumique et en dehors de toute hypothése de compressibilité du fluide et
des grains solides (hypothéses d'usage en génie civil), I'écoulement en milieu poreux saturé est

conservatif et vérifie I'équation aux dérivées partielles suivante :

div (ksat grad h) =0 (1.13)

Ou ks est le tenseur des perméabilités a saturation et h la charge hydraulique.

flux ou charge imposes. Elle se simplifie pour un milieu isotrope et devient une équation de
Laplace. Par conséquent, ces écoulements ne posent pas de problemes particuliers et sont linéaires
pour l'essentiel. Rappelons, pour terminer, que la présence de sources volumiques transforme
I'équation précédente en une équation de Poisson et que l'introduction de la compressibilité du
fluide la transforme en une équation de la chaleur en régime transitoire (dans ce cas, on ajoute une

condition initiale en charge, en plus des conditions aux limites).

1.3.2 Ecoulement en milieu poreux non-saturé

Il existe différentes descriptions des écoulements en milieux poreux non-saturés. La modélisation

de ces derniers se fonde généralement sur des approches polyphasique ou monophasique.

12
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1.3.2.1 Approche polyphasique

Plusieurs modéles d'écoulement en milieu poreux non-saturé, basés sur des approches
polyphasiques, existent a I'neure actuelle. On peut citer essentiellement ceux qui considérent, en
plus de la phase solide, le milieu poreux triphasique (air, vapeur d'eau et eau liquide) ou biphasique
(air et eau). L'approche, biphasique suppose en général une évolution isotherme des constituants
(Tourna et Vauclin, 1986) alors que l'approche triphasique traite, par exemple, du changement de
phase entre la vapeur d'eau et I'eau liquide (Fremond et Nicolas, 1990).

Les modeéles triphasiques reposent trés souvent sur la thermomécanique des milieux continus. On
peut mentionner a ce propos les travaux de Fremond et Nicolas (1990) basés sur une description
macroscopique de I'évolution da la température et des teneurs en air, vapeur d'eau et eau liquide.
L'idée principale consiste a décrire I'action du milieu poreux sur la phase liquide par une énergie
libre dépendant de la teneur en eau et par une dissipation portant sur la vitesse de changement de
phase liquide-vapeur. On suppose, en plus, que I'eau est incompressible et que I'air et la vapeur sont
des gaz parfaits. On écrit d'abord :

- la conservation de la masse dair,

- la conservation de la masse d'eau,

- la conservation d'énergie.

Ensuite, le choix des énergies libres et une hypothése de dissipation liée a la vitesse de changement
de phase, permet, grace au second principe de la thermodynamique, d'obtenir les lois de
comportement des constituants (il en ressort notamment une possibilité d'interprétation simple de la

succion et de, 1’hystérésis affectant le milieu poreux).

Enfin, le modéle retient les lois de comportement suivantes :
- loi de Fourier en ce qui concerne I'évolution de la température (supposée identique pour toutes les

phases),

L'ensemble des lois de comportement et des lois de conservation permet d'établir un systéme de 4
équations aux dérivées partielles décrivant I'évolution d'un milieu poreux humide a travers 4

inconnues : la tempeérature, les teneurs en air, en vapeur d'eau et en eau liquide.

Cependant, les approches polyphasiques, outre les hypothéses simplificatrices qu'elles exigent telles
que, par exemple, la loi de Darcy pour les gaz, semblent plus appropriées aux écoulements en

milieu poreux en forte dé-saturation ou trés sec et ou les problemes thermiques sont loin d'étre

13
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négligeables (séchage ou humidification évolutifs liés a une source thermique par exemple). Les
effets dynamiques entre l'air et I'eau (changement de phase) se rencontrent dans des matériaux

poreux tels que le béton ou le ciment en cours de séchage.

Mais il semble que ces approches, quoique générales, ne connaissent pas de développements
considérables en hydraulique des sols. Aussi ne s'en sert-on pas en général pour décrire I'évolution
du front de saturation dans les applications géotechniques telles que barrages et remblais, sujet de
notre étude. L'approche monophasique permet de ramener, moyennant des hypotheses usuelles, la
description hydrodynamique du milieu poreux a I'évolution d'une seule inconnue : la charge

hydraulique ou la teneur en eau.

On considere que le milieu poreux est partiellement saturé deau supposée généralement
incompressible. Les vides de la matrice poreuse sont occupés par deux phases, I'eau et l'air. Si I'on
admet que l'air forme une phase continue avec l'atmosphere et se trouve de ce fait dans un état de
pression uniforme, on est ramené a étudier I'écoulement d'un seul fluide (I'eau) dans un milieu
polyphasique a teneur en eau variable. C'est cette approche que I'on appellera par la suite approche
monophasique.

L'approche monophasique repose essentiellement sur deux équations :

- I'équation de conservation de la masse du fluide interstitiel,

- la loi de Darcy genéralisée.

La premiére équation permet d'écrire (en I'absence de source volumique) en introduisant la teneur

en eau volumique 0 dans I'équation 1.11 au lieu de la porosité n :

2 (p8) + div(p¥) = 0 (1.14)

La deuxiéme équation peut s’écrire sous la forme :
(1.15)

L'expérience montre que le tenseur des perméabilités non-saturées et celui des perméabilités a
saturation restent homothétiques. Le rapport d'homothétie, k; (0), s'appelle perméabilité relative et
est compris entre O et 1.
Il découle de ce qui précede la relation :

k(6) = k, (0)k (1.16)

—sat
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Le fluide étant supposé incompressible et le squelette rigide, la combinaison des relations (1.14),

(1.15) et (1.16) permet, par substitution, d'obtenir I'¢quation suivante :

2 = —div [gmkr(p) gradh| (1.17)

Si I'on suppose que le milieu poreux posséde des courbes de succion et de perméabilité univoques
en fonction de la teneur en eau (absence dhystérésis) on obtient, en introduisant la capacité
capillaire, I'équation de Richards (1931) :

(1.17a)
Avec :
c(p) - capacité capillaire, (L-D
k:(p) - perméabilité relative, (LT-1)

ksqt- tenseur des perméabilités a saturation,  (LT-1)

h - charge hydraulique, (L)

p - pression capillaire ou succion. (L)

La description de I'écoulement en milieu poreux non-saturé se trouve ainsi ramenée a une équation

de diffusion non-linéaire de la charge hydraulique.

Il convient de rappeler I'existence d'autres formes d'écriture de I'équation de Richards dont celle en

teneur en eau qui repose sur la diffusivité capillaire D(0) :

% = div [Q(G)grad 0 ] + k gradk, gradz (1.17b)
— —sat

1.3.3 Ecoulements en milieu poreux non-saturé en présence de surface libre

On appelle écoulement & surface libre tout écoulement au sein duquel peut s'établir une surface libre

définie comme le lieu des points soumis a la pression atmosphérique.

Lorsque cette surface libre est mobile dans le temps, par suite de la variation brutale ou continue
d'une ou de plusieurs conditions régnant sur les limites géométriques du milieu (en l'absence de
sources volumiques variables dans le temps), 1'écoulement est dit transitoire. Dans le cas contraire,

I'écoulement est alors permanent.

A travers ces définitions, une surface libre peut donc se présenter dans un écoulement non-saturé

comme elle peut se présenter dans un écoulement idéalisant ce dernier.

15
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Les écoulements a surface libre sont d'une importance capitale puisqu'ils concernent la quasi-totalité
des sciences et techniques de I'eau, ils ont été et font l'objet de nombreux travaux de recherche en
hydraulique des sols. La particularité de ces ecoulements est I'evolution du front de saturation entre
zones saturée et non-saturée. La prise en compte de linteraction entre les deux zones de
I'écoulement est le point principal de leur modélisation. Différentes approches de ce probleme
existent a I'heure actuelle. On peut citer a ce sujet principalement deux approches : celle basée sur le
formalisme de Richards, approche monophasique que I'on a déja vue pour les écoulements non-
saturés et celle fondée sur une idéalisation de la transition entre zones saturée et non-saturée, que

I'on appellera approche mathématique.

1.3.3.1 Application de I'équation de Richards a I'écoulement a surface libre

On retrouve dans ce cas, I'équation régissant les écoulements en milieu poreux saturé (équation
1.13). Au-dessus de la surface libre, la zone est non-saturée et I'écoulement de Darcy y est
également valable.

L’équation 1.17.a permet de représenter I'évolution d'un front de saturation avec un changement de
nature mathématique au passage de la surface libre : elliptique dans la zone saturée et parabolique
dans la zone non-saturée.

L’¢quation de Richards est fortement non-linéaire compte tenu de la variabilité des paramétres
caractéristiques du milieu poreux non-saturé (permeabilité, teneur en eau, compressibilite), mais
aussi de la nature des conditions aux limites inconnues (surface de suintement) du probleme de
I'écoulement a surface libre.

Toutes ces non-linéarités, ajoutées a la difficulté parfois d'obtenir des données expérimentales
fiables pour la perméabilité relative et la courbe de rétention du sol non-saturé, ont motivé un
certain nombre de simplifications débouchant sur une approche mathématique du probléme de

surface libre.

1.3.3.2 Approche mathématique

Alors que l'approche basée sur I'équation de Richards permet de décrire le front de saturation ou
surface libre, a travers la continuité des transferts hydrauliques entre zones saturée et non-saturée,
I'approche mathématique limite la description de I'écoulement a la zone saturée en supposant une

variation discontinue de certaines grandeurs physiques (Todd 1957, Dicker et Servian 1965).
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On suppose que la perméabilité chute brutalement dés que l'on dépasse le front de saturation. On
assimile mathématiquement la perméabilité relative a une fonction d'Heaviside (échelon).

Ce faisant, on néglige physiquement I'¢coulement dans la frange capillaire, ce qui semble se
présenter lorsque la perméabilité relative du sol considéré varie rapidement en fonction de la
succion comparativement a l'unité (perméabilité relative a la saturation).

Il découle de cette approximation que la surface libre est non seulement I'isobare ou regne la
pression atmosphérique, mais aussi la limite supérieure du domaine de l'écoulement. Cette
idéalisation de I'écoulement non-saturé comportant une zone saturée est connue “des

mathématiciens sous le nom de "probléme a surface libre” ou "probleme a frontiere libre".

1.3.3.2.1 Cas du régime transitoire

L'approche mathématique de I'écoulement a surface libre transitoire revient & écrire trois équations :
une équation régissant lI'évolution de la charge hydraulique dans le domaine saturé, une équation
définissant la surface libre et une équation décrivant la cinématique du mouvement de la surface
libre. Dans le domaine saturé, I'équation de continuité et la loi de Darcy permettent d'écrire (ce qui

revient aussi a particulariser les deux parametres ¢ (p) = 0 et k; (p) = 1 dans I'équation de Richards) :
div (ksq grad h) =0, soit I’équation (1.13),

Cette equation ne suffit pas pour déterminer la charge hydraulique dans tout le domaine saturé,
puisque l'une des frontieres du probléme a surface libre est une limite inconnue du domaine de
I'écoulement. Deux équations supplémentaires sont par conséquent nécessaires. Celles-ci sont

données par les propriétés de la surface libre.

Soit z, (t) la cote de la surface libre. Pour tout point M de la surface libre, on a la relation (la surface

libre étant une surface isobarique) :
zm=z([xm (1), ym (), ] (1.18)

Comme la surface libre est une surface matérielle, on peut alors introduire la dérivée particulaire et
écrire :
dZM aZL d.X'M aZL

dzy _ 0z, , dxm 0z, | dym 0z 11
dt_6t+dt 6x+dt dy (1.19)

Or, dans I'nypothese d'incompressibilité de l'eau et de rigidité du squelette, la vitesse du fluide est
liee a la vitesse cinématique du point courant M de la surface libre par les relations (sans restreindre

la généralité, on suppose dans la suite que le milieu poreux est isotrope) :
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oh dxym

(V= “hsar = 0

_ oh _  dym
4Vy = _ksata_y = I’IF (|20)

oh dzy

v, = “Ksarg, =g

Ou n est la porosité ou la teneur en eau volumique a saturation et kg, la perméabilité a saturation.
Les equations (1.18), (1.19) et (1.20) permettent d'écrire I'équation dite "équation du mouvement de
la surface libre " :

oz,
ot

Oh 9z, , 0h 3z, _%]
dx 0x dy dy dz

(1.21)

= ksat

Il convient de rappeler qu'il existe une autre facon d'établir la relation (1.21), basée sur le calcul des
volumes d'eau écoulés entre les temps t et t+dt, a travers la variation de la cote de la surface libre
entre ces deux instants.

L'approche mathématique du probléme de surface libre transitoire consiste a résoudre les équations
(1.13) et (1.21) complétées par les conditions initiales et aux limites sur les autres frontiéres fixes du
domaine de I'écoulement. On peut remarquer que, dans cette approche, la donnée des deux
parametres la porosité et le tenseur des perméabilités a saturation, suffit pour décrire complétement
I'écoulement a surface libre instationnaire.

La figure 1.7 présente cette description mathématique du probléme de surface libre dans un cas
classique : écoulement bidimensionnel d'une nappe phréatique a surface libre (I'eau est supposee

incompressible et le milieu poreux homogene et isotrope).

SURFACE LIBRE

it
L

ZOME SATUREE

th =0

Figure 1.7 : Application de I'approche mathématique a I'écoulement a surface libre.
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Il est cependant relativement difficile de résoudre par cette approche les probléemes pratiques aussi
bien du point de vue analytique que du point de vue numérique : la charge hydraulique dépend des
variations de la cote de la surface libre et la cote de celle-ci dépend des gradients de la charge en
cette surface.

La recherche de solutions analytiques se heurte a ce couplage de la charge hydraulique et de la cote
de la surface libre. Des développements fondés sur la théorie des petites perturbations ont

néanmoins rendu possible des solutions analytiques pour des cas précis (Dagan, 1967).

Mais le formalisme mathématique du probléme a surface libre (relations (1.13) et (1.21)) a surtout
servi de base aux modeles analogiques ou l'on peut établir des similitudes entre I'écoulement a
surface libre et, par exemple, des modeéles rhéoélectriques (cuve rhéoélectrique et papier
conducteur) ou I'écoulement visqueux entre deux plaques rapprochées (analogie visqueuse du type
Hele-Shaw). Ces similitudes ont été largement appliquées a des cas pratiques de calculs de barrages
en terre (Schneebeli, 1987).

Cependant, il est possible, sous certaines hypothéses, de ramener la résolution des équations (1.13)

et (1.21) a celle d'une unique équation aux dérivées partielles.

a) Hypothése de Dupuit-Forchheimer
On utilise trés souvent en hydraulique des sols, et particulierement en hydrogéologie, I'hypothése de
Dupuit-Forchheimer. Celle-ci suppose que le long de la verticale, la charge hydraulique est
constante et égale par consequent a la cote de la surface libre. Cela revient a considérer que
I'coulement est horizontal, donc a négliger la courbure de la surface libre. Cette situation se
présente fréquemment dans les écoulements de nappes phréatiques peu profondes ayant un

substratum imperméable et sensiblement horizontal.

Il découle de cette hypothése que la relation (h(x, y, z, t) = z.(x, y, t)) qui, normalement, n'est
valable que sur la surface libre, garde sa validité en tout point de I'écoulement. Il en résulte que la
charge hydraulique dans tout le domaine saturé se trouve complétement déterminée par la

connaissance a tout instant de la cote de la surface libre.

En effet, intégrons entre une position de référence (nulle par exemple) et la cote actuelle de la

surface libre z, I'¢quation 1.13. 1l vient dans ce cas :

dh _ Zy 8%h _ Z;, [9%h azh] . [aZZL azzL]
0z~ Jo 972 ¥4 T fO axz T ov? dz =1z, oxz T vz (1.22)
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Cette équation permet, par substitution dans I'équation 1.21, d'obtenir :

T = kar |57 (2. 5) + 57 (250 (1.23)

L'équation 1.23 n'est plus seulement I'équation du mouvement de la surface libre, mais bien
I'équation aux dérivées partielles décrivant la totalité de I'écoulement.

Lorsque I'écoulement est permanent, l'équation 1.23 est appelée "équation du Dupuit”. Il est
cependant a remarquer que I'équation 1.23, tout comme celle de Dupuit, est non-linéaire.

Aussi, pour permettre quelques développements analytiques, on est souvent amené a opérer une

linéarisation conduisant a I'équation de Boussinesg.

b) Equation de Boussinesq
Celle-ci provient de la linéarisation de I'équation 1.23 en supposant que les variations spatiales de la

cote de la surface libre sont faibles par rapport a une valeur moyenne z; . Dans ce cas, on écrit :

27, + 7, (1.24)

Dans lI'exemple de la nappe phréatique évoqué ci-dessus, z, peut représenter I'épaisseur de la nappe.

Les équations (1.23) et (1.24) permettent d'obtenir I'équation dite "de la chaleur" :

Zh= gz, O = koge (1.25)
L'équation 1.25 réduite a I'étude des écoulements unidimensionnels en régime transitoire, est connue
sous le nom "d'équation de Boussinesq". Celle-ci permet, moyennant des conditions aux limites et
initiales écrites par rapport a la surface libre, d'étendre les travaux effectués sur I'équation de la
chaleur aux problémes de surface libre. Mais les développements théoriques les plus importants

semblent concerner plus particuliérement I'écoulement a surface libre en régime permanent.

1.3.3.2.2 Cas du régime permanent

Dans ce cas, la frontiére correspondant a 1'équipression nulle (surface libre) est encore une frontiére
a flux nul. Cela veut dire, du fait de la permanence de cette condition, que c'est une ligne de
courant. Cette double condition de la charge et du flux sur une méme frontiére ne constitue pas une
surdétermination mathématique puisque cette frontiére est une inconnue du probléme. Ce probleme

mathématique fut et demeure I'objet de développements théoriques importants.
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Les approches les plus classiques concernent l'utilisation du potentiel complexe et la théorie des
transformations conformes, qui s'appliquent aux écoulements plans stationnaires et isotopes. Elle
suppose en général une idéalisation de la géométrie (carré, rectangle, trapeze, etc.) au sein de
laquelle on écrit I'équation de Laplace. Ces approches ont été appliquées aux écoulements dans les
barrages en terre a géométrie simple, ou des fonctions complexes ont été mises au point pour
approximer la forme et la localisation de la surface libre dans diverses situations (substratum
perméable ou non, présence de drain ou non, etc.) (Muskat 1946, Casagrande 1961, Mallet et
Pacquant 1951, Guevel 1960, Browzin 1964).

D'autres approches mathématiques du probléme de surface libre existent a I'heure actuelle. On peut
citer dans ce domaine les travaux de Baiocchi, qui tracent un cadre mathématique précis ou l'on
démontre au préalable l'unicité et Il'existence de la solution, la recherche de celle-ci pouvant
déboucher sur la résolution d'inéquations variationnelles ou l'analyse numérique des équations aux

dérivées partielles s'applique.

Mais ces études concernent en général des cas idéaux ou la géométrie est souvent carrée,
rectangulaire ou trapézoidale. Dans la plupart des cas, I'écoulement est supposé bidimensionnel, le
milieu poreux est isotrope et homogéne et la surface libre est une fonction- continue et réguliere.
C'est pourquoi le traitement des écoulements en milieu poreux pour les problémes réels est resté

essentiellement numérique (Ould Amy, 1990).

1.4 Traitement numérique des écoulements saturés et non saturés

Si l'on exclut les approches triphasiques trés peu utilisées pour les applications géotechniques
courantes (remblais et barrages en terre), on peut dire que la description des écoulements en milieu
poreux revient a écrire en général une équation de diffusion linéaire pour un milieu saturé et non-
linéaire pour un milieu non-saturé. La présence de surface libre dans I'écoulement non-saturé
implique un traitement numérique d'interface entre zones saturée et non-saturée. Tres souvent, la
surface libre génére une non-linéarité des conditions aux limites, surface de suintement par

exemple.

La caractéristique géneérale des écoulements a surface libre est donc leur non-linéarité. Il en résulte
que leur traitement numérique utilise principalement des algorithmes non-linéaires fondés en
général sur des processus itératifs. Ce processus est transitoire lorsque I'écoulement l'est. Dans ce
cas, le traitement est effectué trés souvent par pas de temps.

Les schémas numériques utilisent pour la plupart I'¢quation de Richards pour le traitement des

écoulements a surface libre. En effet, I'équation de Richards écrite en variable "charge hydraulique™
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permet de traiter non seulement les écoulements non-saturés mais aussi les écoulements saturés.
D'autre part, il est rare de trouver des schémas numériques appliqués a I'approche mathématique du

probléme de surface libre transitoire décrit par les équations (1.13) et (1.21).

Diverses méthodes numériques s'appliquent pour la résolution de I'équation de diffusion. La
méthode des différences finies est sans doute la plus classiqguement utilisée. Une synthese
bibliographique rassemblant plus de quarante schémas différents a été effectuée par MM. Vauclin,
Haverkamp et Vachaud (1979). Ces schémas, essentiellement itératifs et transitoires, traitent le
probléme de surface libre instationnaire en se basant sur l'approche monophasique décrite par

I'équation de Richards (relation (1.17.a)).

D'autres méthodes numériques s'appliquent de plus en plus fréquemment dans ce domaine. On peut
citer la méthode des équations intégrales, étendue par Jeng et Wexlar (1977) aux écoulements
tridimensionnels des nappes a surface libre. La méthode des éléments finis du fait de I'émergence

de celle-ci dans presque toutes les sciences de I'ingénieur.

1.5 Conclusion

Le probléme d’écoulement en milieux poreux est un probléme trés complexe, mais a travers de
longues études faites dans ce domaine a pu étre exprimé par les lois physiques comme celle de
Darcy qui est tres utilisée en géotechnique, elle est applicable sur le terrain dans des conditions bien
définies.

Les schémas numériques utilisent pour la plupart I'équation de Richards pour le traitement des
écoulements a surface libre. Alors que 1’approche basée sur cette équation permet de décrire le front
de saturation ou surface libre, a travers la continuité des transferts hydrauliques entre zones saturée
et non saturée, la méthode analytique ou 1’approche mathématique limite la description de
I’écoulement a la zone saturée en supposant une variation discontinue de certaines grandeurs

physiques.
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CHAPITRE 1

INFILTRATION, RUPTURE ET TECHNIQUES DE DRAINAGE

1.1 Introduction

Une rupture d’un talus peut étre catastrophique et provoquer des pertes en vies humaines ainsi que
des dégats naturels considérables. Cependant une longue expérience a été acquise tant dans les
méthodes de calcul que dans les techniques de construction, de telle sorte que les problémes de

stabilité de pentes peuvent maintenant étre résolus avec une assez bonne fiabiliteé.

Les mouvements de terrain sont tres variés, par leur nature (glissements de terrains, éboulements
rocheux, coulées de boues, effondrements de vides souterrains, affaissements, gonflement ou retrait
des sols, ...) et par leur dimension (certains glissements, comme celui de la Clapiére dans les Alpes

Maritimes, peuvent atteindre plusieurs dizaines de millions de m®).

Leur répartition spatiale est guidée par la topographie et par la géologie (nature et fracturation des
formations affleurantes, hydrogéologie) c'est-a-dire par I'environnement physique. lls concernent
non seulement les régions montagneuses et cotieres, mais aussi les bassins a forte densité de vides
souterrains (naturels ou minés), les sols argileux sensibles aux variations de teneur en eau, ... Leur
occurrence est trés marquée par les variations climatiques (périodes de fortes pluies, fonte des
neiges, sécheresse) mais peut aussi étre liée a des secousses sismiques ou encore étre induite par les
activités humaines. Dans leur principe, les mouvements de terrain sont bien compris: ils surviennent
lorsque la résistance des terrains est inférieure aux efforts moteurs engendrés par la gravité et l'eau
souterraine ou par les travaux de I'Homme; leur dynamique répond naturellement aux lois de la
mécanique.
Dans la pratique cependant, les choses sont tres complexes, du fait des incertitudes:
- sur les conditions initiales, notamment en profondeur;
- sur les propriétés mécaniques des terrains, en général hétérogénes, non linéaires, anisotropes,
discontinus...
- sur les conditions hydrauliques: position de la nappe, phénomenes se produisant en zone non
saturée. L'eau est la cause déclenchante de la plupart des mouvements; c'est un facteur variable

dans le temps.

Dans ce chapitre nous allons présenter des généralités sur les barrages en terre ainsi que les causes et

les conséquences de leur rupture. Nous présenterons une synthese bibliographique concernant
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I’historique du développement des études sur les infiltrations. Nous conclurons ce chapitre par une
synthese bibliographique sur 1’utilisation des géotextiles comme filtres et drains dans les barrages en

terre.

1.2 Classification des mouvements de terrain

Dans leur construction et leur fonctionnement, les talus subissent des conditions de changement
variées. Nous pouvons classer les types de rupture liés aux mouvements de terrains, en deux

groupes ; ceux associés aux pentes naturelles et ceux des talus artificiels.

11.2.1 Pentes naturelles

Il s’agit des talus existants, peu homogenes et présentant des variations géologiques et
éventuellement des discontinuités. Les accidents observés dans ce cas montrent qu’il est possible de
classer les instabilités de terrain en quatre familles :

-Les écroulements ;

-les glissements ;

-les fluages et solifluxions ;

-les coulées.

11.2.2 Talus artificiels

Les talus artificiels sont principalement affectés par des glissements et parfois par des phénomeénes
de fluage (G.Philipponnat&B.Hubert, 2000).
On peut les classer en fonction des types d’ouvrages :

-Talus en déblai ;

-Talus en remblai sur sol non compressible ;

-Talus en remblai sur sol compressible ;

-Ouvrage de soutenement vis-a-vis d’un glissement profond ;

-Digue et barrage en terre.

11.3 Description des principaux types de mouvement
11.3.1 Les écroulements

Les écroulements sont caractérisés par une chute soudaine de masses de terrain. L’écroulement

typique est I’effondrement d’un pan de falaise. Ce phénomene peut étre dii, par exemple a I’érosion
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des couches sous-jacentes (figure 11.1). Les matériaux concernés par des écroulements sont plut6t

des terrains rocheux.

zone en surplomb
susceptible de s'écrouler

couche "dure"

couche "tendre"

Figure 11.1 : Ecroulement susceptible du a I’érosion des couches sous-jacentes.

11.3.2 Les glissements

Ces mouvements ont généralement lieu dans des terrains plus meubles que ceux affectes par les
écroulements ; leur étude reléve plutot de la mécanique des sols. L’échelle de ces mouvements est
variable, mais ils peuvent affecter plusieurs km? Les glissements peuvent étre plans ou rotationnels
(surface de glissement grossierement circulaire en deux dimensions et ellipsoidale en trois

dimensions).

Les glissements sont caractérisés par une surface de rupture définie et identifiable. Leur phase de
paroxysme (mouvements importants) dure de quelques heures a plusieurs semaines et est
généralement précédée d’une phase de "préparation”, pendant laquelle le terrain subit des
mouvements lents (figure 11.2) (G.Philliponnat&B.Hubert 2000).
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Rupture plane Limon de
couverture

Marne altérée et déconsolidée

(a) Glissement plan.

Fissures de traction Escarpement

Bourrelet

Surface de rupture

(b) Glissement rotationnel.

(c) Glissements successifs emboités.
Figure 11.2 : Les glissements.
11.3.3 Le fluage et la solifluxion

11.3.3.1 Le fluage

Le fluage est caractérisé par des mouvements lents et continus, mais a des vitesses faibles. Dans le
cas de fluage, il est difficile de mettre en évidence une surface de rupture. Le mouvement se produit

généralement sans modification des efforts appliqués (contrairement aux glissements) : en fait le
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matériau est sollicité a un état proche de la rupture. Ce type de mouvement peut, soit se stabiliser,

soit evoluer vers une rupture (figure 11.3).

LAAAAS
Marne \p

V
oy & Ventre
M\
N

Ay
N

Figure 11.3 : Exemple de fluage.

11.3.3.2 La solifluxion

Les phénomenes de solifluxion représentent un cas particulier de fluage. C’est un phénomeéne
superficiel provoqué par les variations volumiques du sol au cours des saisons (gel et dégel en
montagne, alternance de saisons séches et pluvieuses).

Lorsqu’ils affectent des pentes, les mouvements alternés conduisent & une reptation du sol vers
I’aval. La solifluxion se repere par la présence d’ondulations du sol et par 1’inclinaison des arbres.
La solifluxion se produit essentiellement dans des pentes constituées de sols argileux gonflants et

rétractables.

11.3.4 Les coulées

Les coulées sont des mouvements dont le comportement mécanique est plus proche de celui de
matériaux transportés par 1’eau, que des glissements. Souvent ce sont les matériaux issus de
glissements qui alimentent les coulées en présence d’une quantité importante d’eau (lice a la
présence d’une riviere, d’un torrent ou a des précipitations importantes). Les coulées sont
caractérisees par :
- des matériaux meubles, hétérogenes a matrice argileuse ;
- un déclenchement du phénomene li¢ au dépassement d’une teneur en eau critique qui rend le
matériau semi fluide ;
- des distances de déplacement importantes et des vitesses qui peuvent étre extrémement
élevees.
Les coulées peuvent concerner des matériaux sensibles (comme les argiles sensibles de Scandinavie

ou du canada).
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11.3.5 Talus en déblai et talus en remblai sur sols non compressibles

D’une fagon générale, les ruptures ont I’allure de glissements rotationnels circulaires parmi lesquels
sont distingués (figure 11.4) :
- les cercles de talus se produisent généralement dans les sols hétérogenes, la base du cercle
correspondant & une couche plus résistante ;
- les cercles de pied (sont les plus courants dans ce type d’ouvrages) ;

- les cercles profonds ne se produisent que dans le cas ou le sol situé sous le niveau du pied du

talus est de mauvaise qualité.

CERCLE DE PIED

CERCLE DE TALUS

g CERCLE PROFOND

Figure 11.4 : Différents types de rupture circulaire.
11.3.6 Talus en remblai sur sols compressibles

La rupture constatée dans des remblais en sol compacté (remblai routier par exemple) repose sur
une couche d’argile molle, de vase ou de tourbe souvent profonde. Les cercles de rupture sont
tangents a la base de la couche molle lorsque celle-ci est relativement peu épaisse (figure 11.5).

Si le facteur de sécurité vis-a-vis de la rupture est peu élevé tout en étant supérieur a 1, il peut se
produire un fluage du sol de fondation entrainant un tassement anormal du remblai latéral de la

couche molle et une perte de résistance du remblai ou de la fondation ou des deux (A.Koudrey,

2005.

Remblai

Déformation

Sol mou

Surface de glissement

Figure 11.5 : Remblai sur sol mou.
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1.4 Généralités sur les barrages

Les barrages sont parmi les constructions humaines les plus importantes, a la fois par leurs

dimensions parfois exceptionnelles et par leur utilité sociale (P. Ledelliou, 2004).

Ce sont des ouvrages importants pouvant s'acquitter de plusieurs fonctions. Un barrage peut
servir comme ouvrage de retenue, de diversion ou encore de stockage d'eau. Les barrages de
retenue ont pour fonction d'arréter ou de réduire les volumes d'eau d'une riviére, de sorte a
prévenir les risques d'inondation. Les barrages de diversion sont utilisés afin de dévier la
riviere de son lit naturel, généralement pour 1I’irrigation. Les barrages de stockage servent a

emmagasiner l'eau qui servira ultérieurement, tel un réservoir artificiel.

Le barrage est une construction établie dans le but de contenir des eaux ou a protéger de leurs effets,
dans le cas d’une digue fluviale, il s’agit d’un ouvrage destiné a protéger les rives d’un fleuve ou

d’une riviere contre I’action des eaux ou encore a les guider (L.Lepetit, 2002).

Les barrages sont essentiellement classés en fonction du matériau utilisé lors de leur

construction. En général, on distingue deux grandes catégories :

Barrages en terre compactée ou en enrochement : Ces ouvrages ont pour fonction essentielle de
retenir des plans d'eau de hauteur et d'étendue parfois trés importantes. Ils sont de type d'ouvrages
non déversants, c'est-a-dire qu'ils ne peuvent pas courir le risque d'étre débordes; plusieurs
d'entre eux sont alors accompagnés de structures évacuatrices pour prévenir des dommages
sérieux. Selon la catégorie de matériaux disponible en place leur qualité et leur quantité, les

barrages peuvent étre de trois grands types :

« Barrages homogeénes: lls sont construits en matériaux peu perméables et sont équipés de
différents systemes de drainage (figure 11.6a).

« Barrages a noyau étanche : lls comprennent un noyau étanche en matériaux imperméables (terre
compactée argileuse) et de part et dautre, des matériaux perméables (des enrochements ou des
alluvions de riviere) (figure 11.6b).

« Barrages zonés : plusieurs types de matériaux sont utilisés et leur position est d'autant plus

centrale dans le corps du barrage que leur permeabilité est plus faible (figure 11.6c).
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/

Figure 11.6 : Exemples de barrages en terre (ou en enrochement) (a) barrage homogéne, (b)
barrage a noyau, (c) barrage zoné.

Barrages en béton: Ce sont souvent des ouvrages déversants, leur créte est donc congue
de sorte qu'elle peut résister a I'érosion créée par I'écoulement rapide de l'eau. La
construction de ce type d’ouvrages est frequemment liée a une centrale hydraulique. Selon la
conception, il ya trois grands types :

* Les barrages poids retiennent le réservoir en utilisant simplement leur poids propre. La poussée
des eaux sur le barrage est équilibrée par l'effet de gravité : c'est la masse du barrage qui
s'oppose a cette poussée et la transmet a la fondation. La surface en contact avec le réservoir (face
amont) est normalement verticale, alors que la face aval s'incline graduellement en se rapprochant
du sol (figure 11.7a), la section est la plus large au niveau de la fondation ou la pression d'eau est
maximale.

* Les barrages a contreforts ressemblent aux barrages poids, sauf qu'ils sont munis de plusieurs
contreforts (figure I11.7b). Le béton de ce type d'ouvrages est généralement arme, contrairement aux
barrages poids.

* Les barrages vodtes utilisent I'effet d'arc pour retenir le réservoir. On les trouve généralement dans
les vallées étroites ou encore dans les canyons. La surface en contact avec le réservoir est cambrée
vers celui-ci (figure 11.7¢). Lorsque I'eau pousse sur cette surface, le barrage transmet cette poussée

vers ses appuis (flancs de la vallée). Grace a cet effet d'arc, les sections des barrages vodtes

peuvent étre minces.

Figure 11.7 : Exemples de barrages en béton : (a) barrage poids, (b) barrage a contreforts, (c)
barrage vodte.
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La conception et le dimensionnement des barrages doivent étre effectués avec soin car leur rupture

peut avoir des conséquences environnementales et économiques catastrophiques. Le tableau 1.1

regroupe les types d'analyse qu'il convient d'effectuer dans les problemes des barrages en terre

(selon le cas, certains types d'analyse ne sont pas nécessaires).

Tableau I1.1: Types d'analyses pour des barrages en terre (d'aprés M.Lino, 1988).

Type d'analyse

Type de problémes a considérer

Etude des déformations de I'ouvrage (couplage

hydromécanique)

- Etude des phases de construction (effet de
la vitesse de mise en place du remblai, court
terme, long terme, consolidation, fin de la
construction et mise en eau).

-Ecoulement dans le barrage (transitoire,
permanent, vidange partielle ou totale).

- Interaction entre des matériaux de rigidité
et de perméabilité différentes (remblai, sol de
fondation, noyau, recharges en enrochement).
Prise en compte des discontinuités rocheuses.
-Sollicitations exceptionnelles (séismes, crues).

Probléemes de liquéfaction.

Etude hydraulique (milieu indéformables

saturés ou non)

-Controle des écoulements a l'intérieur du
remblai et éventuellement, dans le sol de
fondation.

-Possibilité d'érosion interne.
-Effet de la non-saturation du matériau.

-Fonctionnement des filtres et des drains.

Etude de stabilité de I'ouvrage

-Etude des contraintes dans le barrage et dans la
fondation.
- Report de charges entre structures pour les sites

étroits.
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1.5 Différentes phases de I’étude de la stabilité d’une digue en terre

L'étude de la stabilité d'un barrage en terre met en jeu les méthodes générales d'étude de la
stabilité des talus. Parmi les plus utilisées, citons celle de Fellenius et de Bishop.
Le coefficient de sécurité dun talus est fonction de sa géométrie, des parametres de
cisaillement intergranulaire c' et ¢’ du sol et des pressions interstitielles qui s'y développent. Dans
le cas d'un barrage en terre, les pressions interstitielles dans le corps de l'ouvrage et dans la
fondation évoluent considerablement au cours de la vie de celui-ci. Les parameétres de
cisaillement du corps de l'ouvrage (surtout c') peuvent également subir des variations lors de la
mise en eau. Aussi la stabilité d'une digue en terre doit-elle étre vérifiée a différents stades de

son histoire:
—Pendant sa construction et en fin de construction,

—Lorsque l'eau est a son niveau maximal dans la retenue et qu'un écoulement permanent s'est

établi a travers l'ouvrage, c'est-a-dire dans les conditions normales d'exploitation,
—Lorsque lI'on abaisse rapidement le niveau de I'eau dans la retenue (vidange rapide).

Les caracteéristiques de l'ouvrage sont determinées le plus souvent par son comportement au cours
des deux dernieres phases : le talus aval est alors dimensionné en tenant compte des conditions
existant lorsque I'eau dans la retenue est & son niveau maximal et le talus amont en tenant compte
des conditions créées par la vidange rapide.

Cependant, dans certains cas, il s'avere nécessaire de modifier ces caractéristiques pour assurer la

stabilité de I'ouvrage pendant la période de construction.

11.5.1 Comportement de ’ouvrage pendant sa construction

Pendant la période de construction la stabilité d'une digue en terre peut étre compromise lorsque des
pressions interstitielles excessives se développent dans le corps de la digue c'est-a-dire, lorsque
celui-ci est constitué en grande partie de sols fins argileux de teneur en eau élevée ayant une
perméabilité telle qu'ils ne se drainent que tres lentement. Dans ce cas on peut diminuer
sensiblement les pressions interstitielles qui se développent dans le corps de la digue en augmentant
le degré de saturation du sol d'ou une diminution de la compressibilité du fluide interstitielle
(J.Perri, 1961).

Le glissement du corps de la digue pendant la construction a des conséquences moins graves que
lorsque l'ouvrage est en eau, on peut adopter un coefficient de sécurité relativement faible. Terzaghi
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et Peck (K.Terzaghi K. et R.B.Peck, 1957) recommandent cependant de ne pas descendre

au-dessous de Fs = 1.30.

11.5.2 Comportement de I’ouvrage en service

Lors du remplissage de la retenue, un écoulement permanent s'établit plus ou moins rapidement a
travers l'ouvrage et sa fondation. Une fois le régime permanent établi, on se trouve dans les
conditions  normales d'exploitation qui déterminent pour une large part les caractéristiques de
l'ouvrage-. Celles-ci doivent étre telles que non seulement la stabilité soit assurée avec un
coefficient de sécurité minimal de 1,5, mais également que le débit de fuite reste inférieur a une
valeur admissible.

Lorsque le régime permanent s'est établi, les pressions interstitielles dans le corps de digue et sa
fondation sont totalement indépendantes des contraintes existantes dans Le sol. L'étude de la
stabilité ne peut, dans ces conditions, étre faite qu'a partir des contraintes effectives. Il est alors
nécessaire de connaitre les parameétres de cisaillement intergranulaire c' et ¢’ et la distribution de la

pression interstitielle dans I'ouvrage.

11.5.3 Comportement de ’ouvrage pendant la vidange rapide

La perméabilité des sols constituant un barrage en terre est généralement trop faible pour que la
surface de l'eau dans l'ouvrage s'abaisse de fagon sensible lorsque I'on vide rapidement la
retenue. La vidange rapide peut alors étre considérée comme instantanée et c'est dans cette
hypothése que I'on se place pour étudier la stabilité du talus amont.

Lorsque la retenue est pleine, les forces d'‘écoulement a travers l'ouvrage tendent a stabiliser le
talus amont. La vidange rapide, en inversant le sens de I'¢coulement dans la partie amont de
l'ouvrage, crée des forces hydrauliques dirigées vers l'intérieur de la retenue. Ces forces sont
suffisamment intenses pour entrainer une réduction importante du coefficient de sécurité du talus
amont. Inversement la vidange rapide améliore la stabilité du talus aval ou est sans effet sur elle.
On étudie généralement la stabilité du talus amont pendant la vidange rapide a partir des contraintes
effectives. Les parametres de cisaillement pris en compte dans le calcul sont les parameétres de
cisaillement intergranulaire du sol saturé. La distribution de la pression interstitielle dans le corps de
digue dépend de la déformabilité des matériaux qui le constituent.

Dans le passé, plusieurs ruptures de talus naturels et artificiels ont été observés, exemples le barrage

Pilarcitos sud de San Francisco, le barrage Walter Boudin en Alabama (M.Berilgen, 2006).

33



Chapitre Il Infiltration, rupture et techniques de drainage

La rupture de l'ouvrage au cours de la vidange de la retenue ayant des conséquences moins graves
qu'une rupture lorsque l'ouvrage est en service, on adopte fréqguemment un coefficient de sécurité

minimal inférieur a Fs = 1,5 (par exemple Fs = 1,3).

11.6 Comportement sismique des barrages en terre

Les barrages en terre ont toujours été considérés comme le type d’ouvrage le plus slr en cas de
séisme. Cependant cette opinion peut s’avérer une erreur, comme on a vu lors de la rupture du
barrage de San Fernando en 1971 ainsi que d’autres barrages en terre qui ont été endommagés par
des séismes, de grande magnitude qui se sont produit en Inde, en Turquie, et a Taiwan (Martin W,
2003). Ces événements ont montré que le risque sismique demeure une sérieuse menace pour tous

les barrages, tous types confondus.

Les causes de rupture les plus fréquentes sont (CIGB, 1986) :

- Rupture par glissement de la fondation.

- Glissement des talus du barrage.

- Renards provoqués par I’ouverture de fissures dans le noyau étanche,

- Tassement de la créte et submersion de 1’ouvrage.

Seed (Seed H.B, 1979) suggére les recommandations pratiques suivantes pour éviter les effets
néfastes des séismes, sur la base d’une analyse des ruptures des barrages, et de certains critéres de

leur comportement défectueux :

- Drains généreux pour évacuer 1’écoulement a travers les fissures.

- Noyau étanche épais, constitué de matériau plastique non fissurant.

- Drains cheminées dans la partie centrale de la digue.

- Filtre & granulométrie continue a I’amont du noyau pour colmater les fissures éventuelles.

- Confortement des talus de la retenue pour éviter les glissements.

- Transitions larges, constituées de matériaux non fissurant.

- Revanche suffisante pour tenir compte des tassements, des affaissements.

Seed note également que, dans presque tous les cas de rupture des barrages en terre, les conditions
étaient telles que des pressions interstitielles élevées pouvaient exister et que le coefficient de

sécurité pseudo-statique pouvait étre estimé a une valeur supérieure a 1.
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1.7 Influence de la pression interstitielle sur la stabilité des barrages

Il est certain que les difficultés a comprendre le comportement des digues en terre, tout au long du
XIXéme siecle et au début du XXeme siécle étaient a l'origine de la méfiance des ingénieurs de
I'époque. Mais il est non moins certain que les contraintes de sites, en particulier dans I'Ouest

Américain, ont mis au défi les ingénieurs d'apporter les réponses nécessaires.

Le développement réalisé au XXeme siecle, est issu d'un véritable saut technologique marqué par

deux faits principaux :

- D'une part le développement de la mécanique des sols, constituée en discipline a part entiere a
partir de 1930, avec trois grandes étapes : le calcul du réseau de sous pressions (Forcheimer en
1914), le calcul de stabilité (Fellenius en 1926) et le principe des contraintes effectives (Terzaghi en
1924). Des ingénieurs de I'U.S.B.R expliquent cependant en 1960 a la conférence de Boulder que ce
n'est qu'a partir de 1937/1938 qu'ils considérerent la pression interstitielle pour expliquer
I'instabilité des pentes (G.Post, P.Londe, 1953).

- D'autre part, le développement d'engins de terrassement de plus en plus puissants. Ces derniers ont
rendu possible la mise en place et le compactage de volumes de plusieurs dizaines de millions de
meétres cubes de remblais, dans les délais imposés par les nécessités industrielles de notre époque.
Coyne explique dans la préface du livre de (Post et Londe) (M.Jean et al, 1996) la mécanique des
sols est redevable a la technique des digues en terre de progrés peut-étre moins visibles mais tout

aussi sensationnels.

Les premieres recherches fructueuses concernerent les infiltrations. On utilisa d'abord la loi de
Darcy publiée en 1856. Les premiéres applications étaient limitées aux sables. L'argile était

supposée imperméable (sans eau) (F.Marcel, 1977).

Ensuite en 1886 (C.Mallet, J.Paquant, 1951), Forcheimer démontra que la distribution de la
pression d'eau dans un milieu poreux et la vitesse d'écoulement pouvaient étre déterminées au
moyen de I'équation de Laplace et vers 1900 que les méthodes de résolution de cette équation

existaient et pouvaient étre appliquées aux barrages.

Vers 1911 (G.Schneebelli, 1978), de nouvelles formules pour le calcul des infiltrations étaient
développées par Slichter et Hazen concurremment avec le concept de ligne de saturation proposé

par J.D. Justin.

En 1922 (F.Marcel, 1977), Terzaghi donna une explication correcte du phénoméne de renard et

montra un an apres que la loi de Darcy s'appliquait aux argiles. Il attira aussi l'attention avec sa
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these sur la consolidation des argiles et la notion de pression naitra et apporta le principe unificateur
qui permettait a la mécanique des sols d'exister en tant que telle (1924, d'aprés Skempton, qui

analyse la démarche de Terzaghi dans "Significance of Terzaghi's concept of effective stress ").

En 1937 (G.Post, P.Londe, 1953), Casagrande publia une synthése des connaissances sur les
infiltrations a travers les barrages et démontra que la loi de Darcy et I'équation de Laplace étaient a

la base essentielle de ces études.

Pour ce qui est de la stabilite des talus, Collin a signalé (CIGB, 1986) en 1846 que la résistance
varie dans le temps et dépend de la teneur en eau de l'argile, suite a I'étude d'un certain nombre de
cas de glissement de talus d'argile. Il a émis I'hypothése que la courbe de rupture est une cycloide.
Soixante dix ans plus tard, les recherches sur les sols cohésifs ont permis a Petterson de montrer que
la surface de glissement se développe suivant une courbe, et a Fellenius, en 1926, de mettre au point
une méthode de calcul avec une bonne approximation en assimilant cette courbe a un cercle.

La méthode de Fellenius (CIGB, 1986) (appelée aussi méthode suédoise) ne permettait pas
d'expliquer tous les glissements constatés, comme le faisaient remarquer Terzaghi en 1933 et Mayer
en 1936. Il a été reconnu depuis que cela provenait du manque de connaissances concernant
I'influence des pressions interstitielles sur la résistance des sols au cisaillement (il n'a guere fallu
que 150 ans pour que l'on fasse le tour de la notion de la pression de I'eau dans les sols avant de

comprendre ce qui pouvait se passer dans les roches).

Vers 1940, tous les éléments d'une théorie suffisante des barrages en terre étaient réunis pour qu'un

barrage en terre soit sOr et puisse satisfaire aux exigences fondamentales :

- Il doit étre stable,
- Les infiltrations ne doivent pas provoquer d'érosion interne (Renard),

- Il doit étre étanche.

La mise en pratique de ces principes a permis un développement tres important de ce type de

structure.

Les barrages, avec le temps, leurs conditions vont changer surtout en ce qui concerne les
infiltrations et les sous-pressions (G.Bernhard, 1985). Le fond de tache dans la surveillance d’un
barrage en remblai est de surveiller les changements de température et de pression a I’intéricur du
barrage induit par les infiltrations anormales qui peuvent menacer 1’intégrité de la structure (Pingyu

Zhu et al, 2010).

Les infiltrations et sous pressions sont pratiqguement toujours interdépendantes les unes des autres,

ce qui veut dire que toute tentative de réduire les secondes conduit immanguablement a une
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augmentation des premieres. Il est ainsi absolument inutile de vouloir considérer les unes sans les

autres car on ne peut que résoudre ce probléeme en commun.

Si le seul moyen de diminuer les infiltrations a travers la fondation consiste en 1’exécution d’un
écran d’injection, voire méme d’une paroi en béton, I’unique mesure contre les sous-pressions
consiste en des dispositifs de drainage lesquels évidemment ont une nette tendance a augmenter le
débit de percolation. Il s’agit alors, lors du dimensionnement des travaux de fondation de trouver

pour chaque barrage le juste compromis entre étanchement et drain qui a la fois :

1- Garantit la stabilité de 1’ouvrage et de ses fondations.
» L’expérience montre que les forces hydrauliques ont dans la plupart des cas une influence tres
défavorable sur la stabilité des massifs. Tres souvent I’action de 1’eau interstitielle est a I’origine de

glissements de terrains ou ruptures de versant (C.Louis&W.Wittke, 1971).

2- Réduit a une valeur économiquement acceptable les pertes d’eau.
* Les forces et les pressions de 1’eau peuvent poser de sérieuses menaces a la sécurité des barrages
s’ils ne sont pas correctement contrdlés. Donc, le controle des fuites est d’une considérable

importance dans 1’étude et la construction d’un barrage sain (M.E.Harr, 1962).

» Justin (1936) donne un tableau de la rupture des barrages en terre de ceux qui n’ont pas manqué de
submersion, 80 % approximativement sont rompus a cause du phénomeéne de renard, d’érosion au

pied du barrage ou autres (infiltration non contrélées).

* Un grand pourcentage de rupture des barrages rapporté par Shérard et al (1936) était également
dd a Dinfiltration (M.E.Harr, 1962). L’infiltration a travers le corps du barrage en terre doit étre
réglée comme un processus bien planifié, si elle n'est pas correctement gérée, 1’excés d'infiltration

peut causer la rupture du barrage.( P.Tsung-Ren et al, 2008).

L’eau de percolation peut &tre calculée et contrdlée si les facteurs mentionnés ci-dessous sont
connus par une complete investigation de la fondation et une construction attentionnée du barrage
(H.Armbruster, H.D.Déscher & M.Sartori, 1985).

* Type et perméabilité du systéme de drainage du barrage.

* Transmissivité de la digue.

* Type et perméabilité des dispositifs d’étanchéité

* Transmissivité de la fondation.

* Conditions géohydrauliques limitées.
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11.8 Rupture de barrage

Une rupture de barrage est définie comme étant une destruction totale ou partielle de I'ouvrage, de
ses appuis ou de ses fondations le rendant complétement inopérant.

Les constructions hydrauliques peuvent subir des accidents de rupture plus ou moins graves. Le
milieu naturel étant, d'une part, difficile & déterminer, les crues et les séismes qui sont des
phénomeénes aléatoires rendent difficile I'appréciation de leurs intensités extrémes possibles sur la
durée de vie des ouvrages.

Dautre part, les connaissances et les matériaux intervenant dans la construction des ouvrages
demeurent imparfaits, malgré les progrés technologiques rapides en matiere de conception et de
réalisation de ces ouvrages survenus ces derniéres décennies. Pour toutes ces raisons, il est facile de
comprendre comment il y a eu ce nombre important de ruptures d'ouvrages et admettre aussi qu'il y
en aura d'autres dans le futur.

Le nombre de ruptures de barrage depuis les premiéres constructions se chiffre en milliers de cas.
Le taux de rupture moyen annuel est d’environ 3 pour I’ensemble des barrages construits dans le
monde, mais actuellement le nombre de ruptures va en diminuant (C.Marche, 2008). Quelques
catastrophes ont causé des dommages considérables et provoqué la mort des centaines ou des
milliers de personnes : le barrage volte Malpasset (France, 1959), Le barrage de Molare (Italie,
1935), la retenue de Taum Sauk (Etats-Unis, 2005) (Ancey, 2012).

11.8.1 Causes de rupture des barrages

Le phénomene de rupture de barrage correspond a une destruction partielle ou totale d'un barrage.

Parmi toutes les causes de rupture les plus connues, on cite singuliérement celles-ci :

Techniques : défaut de fonctionnement des vannes permettant I'évacuation des eaux, vices de

conception, de construction ou de matériaux, vieillissement des installations ;

Naturelles : séismes, crues exceptionnelles, glissements de terrain (soit de I'ouvrage lui méme, soit

des terrains entourant la retenue et provoquant un déversement sur le barrage) ;

Humaines : insuffisance des etudes préalables et du contrdle d'exécution, erreurs d'exploitation, de

surveillance et d'entretien, malveillance.

Le phénomene de rupture de barrage dépend des caractéristiques propres du barrage. Ainsi, la
rupture peut étre :
- Progressive dans le cas des barrages en remblais, par érosion régressive, suite a une submersion de

I'ouvrage ou a une fuite a travers celui-ci (phénomeéne de " renard ). En dépit des progres réalisés
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dans les champs de la géotechnique, il n'est pas possible d'avoir 100% une structure étanche, toute
infiltration excessive et non planifiée peut conduire a la rupture du barrage (T.V.Panthulu et al,
2000)
- Brutale dans le cas des barrages en béton, par renversement ou par glissement d'un ou plusieurs
plots.
Une rupture de barrage entraine la formation d'une onde de submersion se traduisant par une

élévation brutale du niveau de I'eau a l'aval.

11.8.2 Les consequences de la rupture

D’une fagon générale les conséquences sont de trois ordres : humaines, €économiques et
environnementales. L'onde de submersion ainsi que l'inondation et les matériaux transportés, issus

du barrage et de I'érosion intense de la vallée, peuvent occasionner des dommages considérables :

- Sur les hommes : noyade, ensevelissement, personnes blessées, isolées ou déplacées.

- Sur les biens : destructions et détériorations aux habitations, aux entreprises, aux ouvrages (ponts,
routes, etc.), au bétail, aux cultures, paralysie des services publics, etc.

- Sur I'environnement : endommagement, destruction de la flore et de la faune, disparition du sol
cultivable, pollutions diverses, dépdts de déchets, boues, débris, etc., voire accidents
technologiques, dus a l'implantation d'industries dans la vallée (déchets toxiques, explosions par

réaction avec l'eau, etc.).

11.8.3 Fiabilité des structures hydrauliques

Pour éliminer les risques de ruptures des barrages d’importants efforts sont fournis par les
scientifiques et chercheurs pour mettre au point des méthodes de calcul de la propagation des crues
de rupture plus fiables. L’aboutissement de ces efforts étant presque acquis du moment la

technologie numérique et les techniques diverses assistées par ordinateur y suivent.

Le parc mondial des grands barrages est en nette expansion et son évolution se poursuivra, de fagcon
exponentielle sous la pression des besoins en eau et en énergie, surtout sur les continents en
émergence telle que 1'Asie et I’Afrique, 1a ou peu de sites sont exploités et ou les populations
augmentent rapidement. Les capacités techniques nouvellement acquises soutiennent cette

évolution.

Elles permettent de réaliser des projets plus audacieux, souvent avec des retenues gigantesques.
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Malgré que les statistiques montrent que la probabilité de rupture des barrages de tout type diminue,
des cas de ruptures catastrophiques dans plusieurs pays ont quand méme eu lieu et le risque résiduel

(de rupture) persiste toujours.

La sécurité des barrages est le fruit d'une étude technique plus exigeante que leur conception, leur

construction ou leur exploitation. Celles-ci ne peuvent étre dissociées les unes des autres.

L’accroissement de cette sécurité est un objectif difficile a atteindre puisque le nombre de barrages
augmente et, par conséquent, le niveau des conséquences de leur rupture aussi. Cependant il est
nécessaire d’atteindre ce but parce qu’autant de vies sont menacées. A cela s’ajoute le danger des
barrages qui sont pergu comme un facteur négatif au méme titre que les inondations, la modification

du cycle naturel des rivieres, I’altération de la qualité des eaux, et autres.

1.9 Filtres et drains

Pour contrbler les infiltrations a travers le remblai, il est nécessaire de mettre en place un dispositif

drainant et filtrant.

11.9.1 Nature des matériaux granulaires (Regle de filtre)

Sous I’effet de la circulation de ’eau, les particules de sol peuvent migrer vers une zone de sol plus
grossier. C’est par exemple ce qui peut se produire entre le remblai d’un barrage et le matériau
drainant. Pour I’éviter, deux zones successives d’un ouvrage hydraulique doivent vérifier des

conditions de filtre qui sont des régles granulométriques.

En pratique, les conditions de filtre ne sont pas faciles a respecter entre ces deux matériaux et 1’on
interpose, le plus souvent, un matériau de granulométrie intermediaire, appelé filtre. Les conditions
explicitées ci-apres doivent étre vérifiées aux deux interfaces : entre matériau fin du remblai et filtre
puis entre filtre et drain. Dans chaque cas, D désigne la taille des grains du matériau le plus grossier

et d celle des plus fins.
e Lorsqu’un matériau fin a granulométrie continue est en contact dans un ouvrage hydraulique
avec un matériau uniforme (drain ou filtre), leurs granulométries doivent répondre aux

conditions suivantes :

-condition de non entrainement des fines :D15<5.dgs ;
-condition de perméabilité : D15>0.1mm ;

-coefficient d’uniformité des filtres et des drains compris entre 2 et 8.
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On impose aussi le plus souvent une condition de propreté pour le matériau constitutif d’un

drain, condition qui s’écrit par exemple Dps>0.08mm.

La condition de filtre au contact entre deux matériaux tres uniformes (Dgo/D10<3 et
ds0/d10<3), ce qui est le cas entre le filtre et le drain, s’écrit :5.0d50<D50<10.0s0.

Pour réaliser le drain vertical d’un petit barrage en terre, il est habituel de recreuser plusieurs
couches du matériau fin compacté pour y déverser un sable considéré comme drainant et
auto filtrant (pas de filtre entre ce sable et le matériau du remblai).On recommande dans ce
cas de choisir un sable 0-5 mm vérifiant :Dgs>0.08mm (propreté) et D;s>0.1mm
(perméabilité).

Enfin, un sol tres gradué (dego/d10>16) et a granulométrie discontinue présente des risques
d’érosion interne de sa partie fine sous 1’effet des circulations d’eau. Le filtre contigu a ce
matériau doit donc étre déterminé avec le dgs de la partie inférieure de la courbe
granulométrique du sol, aprés le changement de pente (figure 11.8) (G.Degoutte&P.Royet,
2005).

100%. _ _ _ _ o o partie inférieure
B % | — — - e e =

:das

Figure 11.8 : Exemple d’un sol trés gradué.

11.9.2 Dispositifs drainants dans un barrage en terre

La construction des barrages en terre exige dans la plus part des temps la construction des

dispositifs de drainage afin d’évacuer les eaux infiltrées et de protéger le talus aval contre les sous

pressions et 1’érosion. Le role d’un drain est d’éviter la surface de suintement et avoir un débit

minimum (F.Marcel 1977, M.Cassan 1994, G.Schneebeli 1987).

Le choix du type de drain dépend de plusieurs facteurs tels que :

* La hauteur du barrage.

 La perméabilité de la fondation.

* La disponibilité¢ du matériau.
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* Le colit du matériau.

Comme la plupart des ouvrages, les dispositifs de drainage nécessitent un entretien régulier qui, s’il

n’est pas réalisé, peut leur enlever toute efficacité.

11.9.2.1 Drain de pied

Il peut étre utilisé pour les barrages de faible hauteur avec une fondation imperméable (Ch.Mallet&
J.Pacquant 1951, R.C.Harry 1968, M.E.Harr 1962, P.Mathieu 1987). Suivant la perméabilité des
matériaux constituant le massif, il n’est pas nécessaire de prévoir et de construire un tapis filtrant :
un simple drain de pied peut suffire. Ce drain de pied n’éloigne pas tout au moins de fagcon aussi
sensible que le fait le tapis filtrant, la ligne de saturation du parement aval ; son rdle consiste
uniquement a collecter les eaux de résurgence ayant cheminé dans le massif et prémunir 1’ouvrage
contre tout risque de renard provoquant la destruction du talus aval par érosion régressive (figure
11.9).

11.9.2.2 Coussins drainants horizontaux

De centaines de milliers de barrages ont été construits avec ce type de drain (M.E.Harr, 1962).

Si I’on ne trouve dans le site de I’ouvrage projeté qu’un seul et méme type de matériaux acceptables
et s’il s’avere trop coliteux d’en chercher d’autres, la solution a employer pour obtenir un massif
stable, c’est-a-dire pour que la ligne de saturation ne traverse pas la face aval, consiste a placer vers
son extrémité et sur une certaine longueur un tapis filtrant (figure 11.9). Il doit étre bien concu car
I’insuffisance de la conception du filtre conduit inévitablement & une érosion interne donc un
probléme important dans le barrage (M.R.Reynaga, 2003).L’épaisseur minimale de chaque couche

granulaire horizontale étant de 0.20m (drain et filtre).

On exige fréquemment qu’un filtre soit plus perméable que le sol de fondation qu’il proteége, pour
s’assurer qu’il agisse également comme drain une perméabilité du filtre dix fois celle du sol de

fondation est souvent requise pour les filtres granulaires.

Le tapis filtrant ne réduit pas les pertes par infiltration, il a méme pour effet de les augmenter
puisque les distances de cheminement des eaux a travers le massif sont réduites mais son but est de
rabattre vers I’intérieur du massif la ligne de saturation (Ch.Mallet& J.Pacquant 1951, P.Mathieu

1987). S’il y a pénurie de matériau drainant, on peut utiliser des bandes drainantes.

Une des méthodes les plus efficaces de la dissipation de l'exces de pression interstitielle et

I'amélioration de la stabilité du talus amont au cours de la vidange rapide est l'utilisation du drain
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horizontal en amont. Les lignes équipotentielles ont tendance a devenir horizontales
(S.M.A.Zomorodian et al, 2010).

11.9.2.3 Drain cheminée

Ce drain peut étre incliné ou vertical et doit aussi répondre au critére de filtre (figure 11.9). Il est
concgu pour contréler non seulement les infiltrations normales mais aussi des fuites plus importantes
a travers des fissures de tassement (R.C.Harry 1968). Le drain peut étre incliné vers I’amont ou vers
’aval, son épaisseur minimale est de 0.5m, il a pour rdle de :

1- Controler les infiltrations.

2- Augmenter la stabilité de la pente avale ou méme amont.

3- Réduire les pressions interstitielles générées durant la construction et suite a une vidange rapide.
4- Eviter une décharge sur le talus aval surtout pour un matériau anisotrope ou s’il y a tendance a la
stratification ou des couches plus imperméables sont incorporées ou des plans plus perméables
résultant de la mise en place.

- Si le matériau du remblai n’est pas trés imperméable, le drain incliné vers I’aval devient
plus avantageux. Il augmente la longueur de la ligne d’écoulement en partie inférieure
d’eau ce qui induit un débit d’infiltration plus faible.

- Si le matériau du remblai est de faible perméabilité, le drain incliné vers ’amont devient
plus avantageux. La partie amont agit comme un noyau et elle est plus stable en

condition de vidange rapide.

Protection amont . .,
Drain cheminée

Drain horizontal

Drain de pied

Massif homogeéne
imperméable

Figure 11.9 : Systéme de drainage dans un barrage en terre.
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11.9.3 Utilisation des géotextiles comme filtre ou drain dans un barrage en terre

Un barrage est un systeme qui doit résister aux agressions du milieu extérieur. Ce systeme est
constitué de composants : noyau, filtre, drain, recharge, protection extérieure. Le geotextile inséré

dans un barrage va devenir un de ses composants.

Chaque composant a une fonction principale ou une destination principale, appelée encore fonction
de base. Parmi ces derniers, les fonctions principales des géotextiles sont :

1. La filtration;
2. Le drainage;

3. Le renforcement;
4. Le support anti-poingonnement.

Les géotextiles sont des nappes de fibres souples, résistantes et perméables. Dans un barrage les
géotextiles sont le plus souvent utilisés pour participer a 1’évacuation des eaux de percolation en

intervenant comme filtre de protection d’un matériau granulaire drainant.

Le géotextile peut étre un organe critique pour la sécurité. Dans ces conditions le niveau d'exigence
doit étre plus éleve.

Si pour satisfaire le role de filtre (ou drain), il est évident que le géotextile doit avoir les qualités de
filtration (ou drainage), il doit étre doté de certaines propriétés pour résister aux contraintes qui sont
propres a son voisinage, c'est a dire au contact avec les autres parties du barrage, ou a
I'environnement du barrage, ou plus généralement aux sollicitations exercées par le milieu extérieur
sur le barrage. Par exemple, un géotextile posé lors d'un confortement de remblai, ayant une

fonction de filtration sous une recharge aval, doit aussi satisfaire la fonction tenue au glissement.

Le composant doit avoir une réaction de défense contre toute action du milieu extérieur sur le
géotextile. La définition de cette réaction est une fonction de conception. Les valeurs seuil des
propriétés du géotextile et de son environnement qui caractérisent la fonction de conception
constituent les spécifications fonctionnelles. L'exhaustivité et la précision de ces spécifications font
la réussite de la conception.

Le dimensionnement d'un géotextile doit donc non seulement concerner la fonction principale, ou le
role, qui est la raison d'étre du géotextile dans I'application considérée, mais doit aussi posséder
toutes propriétés nécessaires au bon fonctionnement global ou local du barrage
(G.Degoutte&J.J.Fry, 2002).

Dans la réalisation de barrages en terre le géotextile joue un réle efficace dans plusieurs domaines :
drains cheminée et de pied pour barrage en terre par ses propriétés hydrauliques:
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Associé a des enrochements naturels ou artificiels, il sert de filtre anti-érosion du parement amont.
Il enveloppe le drain de pied constitué de tranchées drainantes.

Il protege le tapis drainant granulaire qui récolte le débit de fuite.

Raccordé directement au collecteur, il fait office de drain-cheminée (N.Sertier, 2006).

La premicre fois qu’on utilise un géotextile dans un barrage en terre remonte a 1’année 1970 (le
barrage Valcros), il a fait objet a d’importantes investigations, observations et analyses sur plusieurs
aspects. Durant les derniéres années, ces géotextiles n’ont présenté aucun changement significatif
dans leur comportement depuis leur installation (Y.H.Faure et al, 1999).

Toutefois, la mise en place d’un géotextile pour protéger un drain cheminée n’est pas aisée. Dans ce
cas, une solution alternative consiste a construire le remblai en deux étapes, afin de mettre en place

le géotextile entourant le drain sur un parement incliné stable a court terme (figure 11.10).

1 - remblai initial 4 - collecteur de pied
2 - géotaxtile 5 - collecteur d'évacuation
3 - drain granulaira & - remblai amont etanche

Figure 11.10 : Drain granulaire incliné entouré par un géotextile.

Il existe aussi des géotextiles composites capables d’évacuer dans leur plan des débits relativement
importants. IlIs sont alors constitués d’une nappe drainante prise en sandwich entre deux nappes
filtrantes. Ce produit peut remplacer un drain cheminée de petit barrage a condition toutefois qu’il
puisse évacuer un débit suffisant, malgré la diminution de son épaisseur due aux contraintes qu’il
subit dans le remblai. Le geocomposite est mis en place en zigzag de la facon suivante (figure
11.11):

e le remblai est édifié en compactant alternativement des couches a 1’amont puis a 1’aval du

systeme drainant ;
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e lorsque la zone (1) est compactée, un premier panneau de géocomposite est installé et
raccordé au collecteur de pied, la largeur excédentaire étant rabattue vers I’amont ;
e lazone (2) est compactée, puis le géocomposite libre est rabattu vers I’aval ;

e lazone (3) est compactée et ainsi de suite.

L’expérience étant a ce jour limitée a de trés petits ouvrages, il n’est pas conseillé de 1’utiliser

lorsque H2 WV est supérieur a 300 (H : hauteur des vagues, V : vitesse de propagation des vagues)

(CIGB ,1995).

1.2, 3,4, 5, 6 - zones compactées successivemeant
7 - géocomposite
8 - collecteur de pied enveloppd par le géocomposite

9 - collectaur d'évacuation

Figure 11.11 : Drainage vertical assuré par un geotextile composite.

Une nouvelle technique de drainage synthétique est apparue : la solution Drainatex qui permet de
drainer les eaux de fuites a travers la partie amont du barrage en partie centrale et la solution
Somtube Ftf qui permet de récupérer les eaux d’infiltration sous le barrage limitant ainsi les sous-

pressions sous la partie aval (figure 11.12).
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~  SOMTUBE FTF

Figure 11.12 : Drainage synthétique dans un barrage en terre.

La structure du géocomposite Somtube Ftf est illustrée sur la figure (11.13).Elle résulte de

I’assemblage par aiguilletage des éléments suivants :

- une nappe filtrante non tissée aiguilletée en polypropyléne (filtre inférieur),

- une nappe drainante non tissée aiguilletée en polypropylene,

- des mini-drains de diametres 20mm, perforés régulierement selon deux axes alternés a
90°, les mini-drains sont en polypropyléne,

- une nappe filtrante non tissée aiguilletée en polypropyléne (filtre supérieur).

d=025:050:10u2m

1 : filtre inférieur
2 : mini-drain

3 : nappe drainante
4 : filtre supérieur

Figure 11.13 : Structure du géocomposite de drainage horizontal.
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L’espacement entre les mini-drains est variable (0.25 ; 0.5 ; let 2m) et, est en fonction des débits a
drainer et des caractéristiques géométriques de 1’ouvrage (R.Arab & al, 2002).

Le critere de fabrication du filtre exige les connaissances sur les propriétés du sol, sa stabilité et les
conditions hydrauliques du site (conditions de 1’écoulement dynamique, bidirectionnel ou

laminaire, unidirectionnel (J.Mlynarek & O.Vermeersch, 1999).

11.9.4 Différences entre les filtres de géotextiles et les filtres granulaires

Les filtres granulaires sont normalement employés dans les barrages en remblai et I’expérience
acquise a leur sujet est considérable. Les filtres de géotextiles peuvent remplir le méme réle mais
certaines différences dans leur nature et leur action apparaissent lorsqu’on examine la substitution

d’un filtre granulaire par un géotextile. Les différences caractéristiques sont les suivantes :

11.9.4.1 Uniformité

Les géotextiles sont sujets a des tolérances de fabrication mais celles-ci sont obtenues dans des
conditions d’usine. Les filtres granulaires, non traités, sont sujets a la variabilité inévitable des sols

naturels. Ils sont également sujets a la variabilité due a la ségrégation pendant la mise en place.

11.9.4.2 Maintien de la continuité

On doit compter sur I’extensibilité et la résistance d’un géotextile pour maintenir sa continuité
pendant la mise en place et les déformations ultérieures. Un filtre granulaire non cohésif ne peut
contenir une fissure ouverte lorsqu’il est saturé. Il maintient ainsi sa continuité par effondrement
interne.

11.9.4.3 Epaisseur

Un géotextile est beaucoup plus mince qu’un filtre granulaire. Les pertes de charge a travers un
géotextile de perméabilit¢ semblable a celle d’un filtre granulaire sont beaucoup plus petites. Les
particules en migration peuvent étre arrétées en profondeur dans un filtre granulaire.

En étudiant la probabilité statistique d’un resserrement suffisamment petit pour arréter la particule,
Wittmann (1982) trouva qu’un géotextile (avec des fibres de dimensions semblables a ses pores)
nécessite seulement une épaisseur égale a 1/8-1/25 de celle d’un filtre granulaire (avec des
particules peut-étre 10 fois plus grandes que ses pores) pour la méme probabilité d’arrét de la
particule.

Cependant, les filtres granulaires mis en place ont généralement plus de 100 fois 1’épaisseur du

géotextile équivalent, et ainsi intrinséquement ils donnent plus de sécurité.
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11.9.4.4 Transitions intermédiaires

Un filtre est souvent employé comme transition entre un sol fin et un sol grossier. La transition agit
comme filtre pour le sol fin et comme base pour le sol grossier. Lorsqu’un sol granulaire est
employé comme transition, les mécanismes aux deux interfaces sont les mémes. La migration du
sol de transition dans le sol grossier, est empéchée par 1’arrét des particules a 1’intérieur des pores
du sol grossier, et par la formation de voltes et par I’auto-filtration a I’interface. Ce n’est pas le cas
lorsqu’un géotextile est utilisé.

Les fibres d’un géotextile sont de diamétre semblable a ses pores. Le déplacement des fibres du
géotextile dans le sol grossier est empéché par la tension des fibres au-dessus des pores du sol
grossier, plutdt que par leurs dimensions. L’utilisation du géotextile permet un meilleur réglement
de la distribution des pores, sans affecter la stabilité du filtre (CIGB ,1986).

11.9.5 Des progrés remarquables et des outils fiables pour la conception des filtres géotextiles

Au cours de ces vingt dernieres années, des progrées remarquables ont été faits dans quatre domaines
essentiels concernant les filtres géotextiles:

1) Identifier, donc éviter, les sols qui conduisent a de grands risques de colmatage quel que soit le
type de filtre utilisé (filtre géotextile ou granulaire);

2) Intégrer dans les critéres de rétention les parametres importants qui régissent le comportement
du sol en contact avec le filtre;

3) Quantifier les parameétres qui régissent les caractéristiques de filtration des géotextiles, ce qui
permet de rationaliser la sélection et la fabrication des filtres géotextiles;

4) Utiliser les filtres géotextiles correctement, ¢’est-a-dire a bien les installer et bien les insérer
dans I’ouvrage, pour qu’ils puissent assurer leur fonction avec un maximum de sécurité (J.P.Giroud,
1997).

11.9.6 Drainage des terrains et des chaussées

Dans la plupart des cas de glissement, I’eau joue un réle moteur déterminant. Aussi utilise-t-on
couramment les techniques de drainage, qui ont pour but de réduire les pressions interstitielles, au
niveau de la surface de rupture lorsque celle-ci existe. Les differentes techniques qui peuvent étre

mises en ceuvre pour atteindre cet objectif relévent de deux options fondamentales :

- éviter I’alimentation en eau du site ;

- expulser 1’eau présente dans le massif instable.
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De nombreux parameétres conditionnent I’efficacité d’un systéme de drainage, en particulier la
nature et I’hétérogénéité des terrains, la géométrie des couches aquiferes, la perméabilité et
I’anisotropie des sols, les alimentations et les exutoires. De ce fait, et compte tenu des difficultés de
détermination de 1’ensemble de ces ¢éléments, le dimensionnement d’un systéme de drainage est fait
en prenant un coefficient de sécurité plus élevé que celui pris pour d’autres techniques

(terrassements, renforcements).

Les techniques de drainage peuvent étre utilisées seules ou associées, ou en complément d’autres
techniques de stabilisation, on distingue :

Les drainages de surface et les ouvrages de collecte des eaux, les tranchées drainantes, les drains
subhorizontaux, les masques et éperons drainants, les drains verticaux, et autres ouvrages profonds
(A.Koudery, 2005).

11.9.6.1 Collecte et canalisation des eaux de surface

L’objectif est de limiter les infiltrations dans le massif en mouvement. Les eaux peuvent provenir
de zones de sources, d’un défaut d’étanchéité sur un réseau ou un bassin de stockage a 1’amont ou
plus simplement de I’impluvium et des eaux de ruissellement. En effet, les eaux de surface ont
tendance a s’infiltrer dans les fissures, a stagner dans les zones de faible pente et aggravent ainsi
une instabilité amorcée.

Aussi les ouvrages de collecte des eaux (fossés, caniveaux, cunettes) et 1’étanchéification des
fissures de surface, bien que ne constituant pas des ouvrages de drainage a proprement parler, sont-

ils réalisés en premiére urgence dans de nombreux cas de glissements.

11.9.6.2 Tranchées drainantes

Les tranchées drainantes sont des ouvrages couramment utilisés pour rabattre le niveau de la nappe.
Elles sont implantées sur le site de fagon a venir recouper les filets d’eau (lignes de courant dans un
horizon homogene, couche aquifere, venues d’eau ponctuelles, etc.). Le choix de ’implantation
(dans le sens de la plus grande pente ou dans un sens paralléle aux lignes de niveau, ou encore en
¢épis), de la profondeur et de I’espacement des tranchées dépend des résultats de 1’étude
hydrogéologique et conditionne 1’efficacité du drainage.

Ces tranchées peuvent étre réalisées de plusieurs fagons : a la pelle mécanique, a la trancheuse et la

haveuse de paroi.
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11.9.6.3 Drains subhorizontaux

Cette méthode est utilisée quand la nappe est trop profonde pour étre atteinte par des drains
superficiels. La meilleur justification de [’utilisation de drains subhorizontaux est le cas d’un
aquifere assez perméable (sable, roche extrémement fracturée) dont 1’émergence est masquée par
des terrains moins perméables (€boulis argileux). Le rayon d’action de chaque drain est faible. La
méthode est souvent inefficace dans des formations argileuses (trop faible perméabilité, circulation
trop diffuse). Toutefois, le rabattement de la nappe, si faible soit-il, pourra suffire dans certains cas
(figure 11.14).

/\ Surface de terrain
Remblai impermgable ————f \l\/

Géotextile

am

Remplissage en grav

©

@ Drain

0.6 m ’

—

Figure 11.14 : Drain subhorizontal.

11.9.6.4 Masques et éperons drainants

Les masques drainants sont des ouvrages en matériaux granulaires grossiers mis en place en
parement de talus ; leur role est d’annuler la pression interstitielle dans la portion correspondante de
terrain, mais leurs caractéristiques tres frottantes apportent également un gain de stabilité. Les
éperons drainants sont des sortes de masques discontinus ; s’il est inutile ou difficile de réaliser un

masque, on se contente de faire des saignées remplies de matériau drainant réguliérement espacées.
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11.9.6.5 Drains verticaux

Cette méthode consiste a réaliser des forages drainants verticaux équipés de pompes immergées.
Elle est utilisée dans le cas de masse instable importante en glissement lent. On préconise ce
systéme si la vitesse moyenne avant travaux est de 1’ordre du centimétre par année, de fagon a éviter
un cisaillement prématuré des crépines. Si la vitesse est variable au cours de 1’année, les travaux de
forage doivent étre effectués en période séche, donc pendant les mouvements les plus lents. Les
pompes seront opérationnelles dés la période habituelle de réactivation. Ces drains sont en plastique

souple, plats ou cylindriques, ou bien sous forme de colonnes de sable ou de granulats.

Le premier drain vertical était un drain de sable constitué d’un puits rempli de sable. Dastidar et al
(1969) introduisent un drain en matiere poreuse qui a un avantage par rapport au drain de sable de
point de vue la facilité de construction et la continuité¢ du drain. L’apparition en 1970 du PVD
originalement développé par Klellman (1948) remplace le drain en matiére poreuse .La premiére
fonction du PVD est de filtrer I’excés d’eau des sols consolidés (filtration) et de drainer ces eaux
(drainage) (D.Basu & M.R. Madhav, 2000).

La popularité des PVDs est attribuée a leur avantage de rapidité d’installation, de stockage, de
transport et leur colt moins cher (M.R.Hausman ,1990).0n cite aussi comme drain vertical de
référence le Mebradrain, plus de 200 millions de métres linéaires ont été installés autour du globe.

C’est une marque déposée de geotechnics Holland BV (figure 11.15).

Le préchargement classique par la mise en place d'un remblai temporaire est trés souvent utilisé en
complément du drainage vertical pour atteindre une consolidation primaire totale et une garantie de
plusieurs dizaines d'années sur la consolidation secondaire. La consolidation atmosphérique, grace
au procédé Menard Vacuum est encore plus efficace et permet d'économiser temps et matériaux
(figure 11.16).

Pour le drainage des chaussées, généralement le drainage vertical est associé a un drainage
horizontal assurant 1’écoulement des eaux vers des fossés latéraux. Le premier consiste en
I’installation, en bordure de chaussées, d’un dispositif drainant, le deuxiéme consiste en
I’installation d’un dispositif drainant sur I’ensemble de la surface de I’infrastructure. Ce dernier est

généralement constitué d’un géosynthétique ou autres matériaux drainants (R. Arab& al, 2002)
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Deais o
consalidation strespbétique
Figure 11.15 : Drains verticaux. Figure 11.16 : Techniques associées au drainage vertical.

11.9.6.6 Drains siphons et drains électropneumatiques

Les drains siphons et les drains électropneumatiques sont deux techniques innovantes dans les
moyens de traitement des glissements de terrain par drainage profond.

11.9.6.6.1 Drain siphon

Depuis 1986, le drainage profond gravitaire jusqu’a 10m de profondeur par drain siphon a permis
de stabiliser plus d’une centaine de glissements de terrain. Jusqu’a nos jours presque 200 drains

siphons ont été installés (figure 11.17) (S.Bomont, 2001).

Figure 11.17 : Regard de drain siphon.

53



Chapitre Il Infiltration, rupture et techniques de drainage

11.9.6.6.2 Drain électropneumatique

Le drainage profond reste aujourd’hui une technique difficile & maitriser au-dela de 10m de
profondeur, pourtant il est parfois intéressant de pouvoir atteindre des aquiferes générateurs de
désordres a des profondeurs de quelques dizaines de métres.

Le drain électropneumatique breveté depuis 1999 est une technique innovante dans le drainage
profond, il permet le rabattement de nappe jusqu’a 40m de profondeur et ce pour des débits restant

faibles dans des terrains de perméabilité égale ou inférieure & 10° m/s (S.Bomont, 2001).

11.9.6.7 Utilisation des géotextiles

Les géotextiles installés dans un ouvrage de géotechnique ou de protection de I’environnement
doivent étre performants a court terme pour retenir les sols en place, pour filtrer et évacuer des
liquides, pour séparer des couches de sols, pour protéger des geomembranes contre le
poingonnement et pour accomplir plusieurs autres fonctions. Ces matériaux doivent étre également
performants durant une longue période de temps (A.L.Rollin, 1999) (figure 11.19).

Le colmatage des géotextiles se traduit par une augmentation excessive de la pression interstitielle a
I’amont du filtre.

Celle-ci peut provoquer des instabilités par réduction de la résistance au cisaillement du sol (Pente,
berges, remblai, chausseée, etc.) (Y.H.Faure & J.J.Fry, 2002).

L’emploi des géotextiles s’accroit d’année en année car ces matériaux peuvent prendre diverses
fonctions dans une chaussée. lls peuvent agir comme tapis drainant, membrane séparatrice entre
deux couches de matériaux ou méme servir a augmenter la capacité portante d’une fondation sur sol

compressible.

(b)

Figure 11.18 : Vue typique en plan des géotextiles :(a)tisse, (b) non-tissé
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11.10 Conclusion

La mise en pratique des exigences fondamentales suivantes a permis un développement trés
important de barrages en terre :

- Il doit étre stable,

- Les infiltrations ne doivent pas provoquer d'érosion interne (Renard),

- Il doit étre étanche.

Le risque de rupture persiste toujours, des cas de ruptures catastrophiques dans plusieurs pays ont
quand méme eu lieu, malgré que les statistiqgues montrent que la probabilité de rupture des barrages
de tout type diminue.

Dans la plupart des cas de glissement, 1’eau joue un réle moteur déterminant. Aussi utilise-t-on
couramment les techniques de drainage, qui ont pour but de réduire les pressions interstitielles, au
niveau de la surface de rupture.

L’étude d’un talus comporte, outre la reconnaissance du site et le choix des caractéristiques
mécaniques des sols, un calcul de stabilité pour déterminer d’une part la courbe de rupture le long
de laquelle le risque de glissement est le plus élevé, d’autre part la valeur correspondante du

coefficient de sécurité, ces points vont étre développés dans le chapitre qui suit.
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CHAPITRE Il1
METHODES D’ANALYSE DE STABILITE DES TALUS

I11.1 Introduction

En 1691, le savant PIOLIER a donné la premiere idée sur la surface de glissement avec un angle

d'inclinaison normal.

COULOMB s'est basé sur cette idée pour calculer la pression du sol agissant sur le mur de

souténement, d’ou il a exposé son expression universelle en 1773 sous la forme suivante:
T=Gtg(p+c (I”l)

En 1820 FRANCIER a utilisé la premiére fois le principe de COULOMB dans I'étude de la stabilité
des talus d'ou il a abouti a des tableaux permettant la définition de la hauteur limite des talus
homogenes, par la suite en 1857 RANKINE a exposé l'idée d'estimer I'équilibre des talus en se

basant sur I'é¢tude de I'état des contraintes des matériaux constituant le terrain.

En 1903 COLIRE a essayé de fonder une théorie d'équilibre limite dans les terrains meubles et
disloqués et a abouti a I'établissement de I'équation d'équilibre limite, la résolution du probléeme n'a
pas été faite de la maniere qui permet une application pratique, par ailleurs pour la premiére fois
PETTERSON et COLIRE ont introduit en 1916 le principe des surfaces de glissement dans le
calcul de la stabilité des talus, ce principe a été approuve par la commission suedoise entre 1913 et
1920, développé pour les ruptures circulaires par FELLENIUS en 1927, perfectionné par BISHOP
en faisant introduire la pression de l'eau dans le sol en 1954 et généralisé pour les ruptures non
circulaires par NONVEILLER en 1965.

Depuis un certain temps, les méthodes numériques sont un complément utile voire nécessaire aux
méthodes d’équilibre limite pour I’analyse de la stabilité des ouvrages en terre. Le couplage entre

ces deux méthodes ne cesse d’évoluer.

Dans ce chapitre nous présenterons les différentes méthodes d’analyse de stabilité des talus ainsi

que des notions et connaissances relatives a la stabilité.
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I11.2 Notion de coefficient de sécurité

Le coefficient de sécurité est utilisé dans les calculs a la rupture. Il permet d’apprécier la marge de
sécurité vis-a-vis de la rupture .1l existe plusieurs définitions possibles du coefficient de sécurité ;
chacune présente des avantages et des inconvénients. Pour évaluer la stabilit¢é d’une pente,
I’ingénieur doit choisir entre plusieurs définitions du coefficient de sécurité, ce coefficient peut étre
un rapport de forces, de moments, de grandeurs par rapport a une grandeur limite. Nous citons ci-
dessous un certain nombre de ces définitions :

résis tan ce au cisailleme nt max imale mobilisabl e

1)F = fme (définition de Bishop)

T résis tan ce au cisailleme nt nécessaire  a I'équilibre

11 faut noter qu’avec cette définition la valeur du ceefficient de sécurité est une valeur ponctuelle qui

va donc dépendre de la position du point M considéré le long de la surface testée.

effort résis tan t

2)F =

effort  moteur

Cette définition suppose que la surface testée est planaire.

3)F - MOt TS B efinition de Frohlich)

moment moteur

Cette définition suppose que la surface testée est circulaire (ellipsoidale en 3D).

H hauteur  critique
4) F= —% =

H hauteur  réelle

Toutes ces définitions conduisent a des valeurs différentes pour une méme géométrie, sauf dans le

cas ou I’on se trouve a la rupture (F=1).

La définition 1 est couramment employée. FELLENIUS a proposé une définition voisine en
considérant que 1’équilibre du volume V (figure IIL.1) est atteint lorsque le systeme des forces
extérieures qui lui est appliqué mobilise les fractions tge/F et c/F des valeurs réelles du frottement
et de la cohésion du milieu. Cette définition permet d’obtenir un coefficient de sécurité pour

I’ensemble de la surface.
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Surface de rupture
potentielle

Figure II1.1 : Surface de rupture d’un talus.

Cette définition a donc pour inconvénient de considérer que la rupture se produira simultanément en
tout point, ce qui est fortement contestable dans le cas de sols fortement hétérogenes et n’est pas

compatible avec la notion de " rupture progressive ".

111.3 Calcul a la rupture

Les ruptures planes représentent un cas particulier trés simple dans son principe. Pour les surfaces

de rupture de forme quelconque, le calcul est beaucoup plus complexe.

Pour évaluer la stabilité des talus par une méthode a 1’équilibre limite, il existe des méthodes
lineaires et non linéaires. Les méthodes linéaires sont des méthodes directes de calcul de Fs et les

méthodes non linéaires nécessitent un processus itératif (A.Koudery, 2005).

I11.4 Les méthodes d’analyse de stabilité des talus

Les méthodes habituellement utilisées sont basées sur une constatation d’expérience, a savoir que
lorsqu’il y’a glissement général de terrain, il y’a séparation d’ une masse de sol du reste du massif et

glissement suivant une surface de rupture.
L’analyse de la stabilité des talus est traitée comme un probleme d’équilibre limite.

On peut classer les méthodes d'analyse de la stabilité des talus schématiquement en 3 groupes
(P.Lareal, 1980):
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111.4.1 Les méthodes globales

Ces méthodes considérent la totalité de la "masse libre" en faisant des hypotheses quant a la

distribution des contraintes normales le long de la surface de rupture (figure 111.2).
Exemples :

Méthode du cercle de frottement (TAYLOR).

Méthode de CAQUOT.

Méthode de BIAREZ.

XXX t

Surface de rupture supposée

W : poids total.
N,T : Résultantes des contraintes le long de la surface
de rupture.

Figure 111.2 : Surface de cisaillement d’un talus.

Ces meéthodes sont utilisées seulement avec des surfaces de rupture circulaires, ou de simples lignes

droites.
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111.4.2 Les méthodes des tranches

La masse libre est divisée en de nombreuses tranches verticales et I'équilibre de chaque tranche est

considére.

Exemples :
Méthode suédoise du cercle FELLENIUS,
Méthode de BISHOP,
Méthode de MORGENSTERN et PRICE.

Ces méthodes considérent I'équilibre d'une maniere approchée (division en tranches) et sont

applicables seulement aux surfaces de ruptures circulaires.

Cependant, le principe général de la méthode des tranches peut étre utilisé pour d'autres formes de

surfaces de rupture.

111.4.3 La méthode des Coins

Cette méthode est utilisée quand la surface de rupture peut étre approchée de maniére satisfaisante

par 2 ou 3 lignes droites (figure 111.3).

Surface de rupture supposee

Figure 111.3 : Surface de rupture approchée par 2 lignes droites.

Dans le cas de talus homogénes, pour des surfaces de rupture circulaires, les méthodes "globales"
de CAQUOT ou BIAREZ semblent intéressantes.
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Il semble gu'actuellement la méthode des tranches paraisse offrir la meilleure approche pour obtenir
une solution précise pour n'importe quelle surface de rupture, ainsi que pour des sols stratifiés ou

zones (Sarma, par exemple).

111.5 Méthode des tranches de BISHOP et FELLENIUS
111.5.1 Exposé du probleme

Dans les deux cas (méthodes de Bishop et de Fellenius), on admet que la rupture a lieu suivant une
surface de glissement en forme de cylindre, et qu'elle se produit instantanément le long de toute la

surface.

On étudie donc I'équilibre des terres situées au-dessus de ce cercle, pour cela, on découpe le terrain
en tranches et on calcule les forces pour chaque tranche, il faut alors, calculer par rapport au centre
du cercle de glissement le moment des forces ayant tendance a entrainer le glissement et le moment

des forces résistantes (cohésion, frottement interne) (G.Philipponnat & B.Hubert, 2000).

La méthode de calcul consiste a calculer la rupture pour tous les cercles possibles, le cercle qui

représentera le minimum de coefficient de sécurité sera retenu comme la surface de rupture.
111.5.2 Hypothéses

1- Milieu hétérogene;

2- Circulation de I'eau (prise en compte des pressions interstitielles);

3- On tient compte de l'interaction des tranches entre elles.

111.5.3 Etude de I'équilibre d'un talus par les méthodes de BISHOP et de FELLENIUS

L'exposé ci-dessous consiste a étudier la theéorie de FELLENIUS, et la théorie de BISHOP

géneralisée, puis les hypotheéses simplificatrices pour en déduire la théorie de BISHOP simplifiee.

111.5.3.1 Méthode des tranches de FELLENIUS

Considérons un talus recoupant un certain nombre de couches de sol de caractéristiques différentes :

Ci, vi, oi (figure 111.4) (G.Philipponnat & B.Hubert ,2000).
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5
14| 31 12|11

C3 Y3 @3

Figure 111.4 : Découpage d’un talus en tranches élémentaires.

Si on veut étudier I'équilibre de I'une de ces tranches on prend par exemple la tranche (i), on aura :

Qi

N;=N;+U;

Figure IILS : Etude de I’équilibre d’une tranche (i).
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Les forces qui s'exercent sur la tranche (i) sont:
- Wi;: le poids de la tranche.
- Ry: laréaction du milieu sur l'arc de la tranche.
- N;i: la composante normale.
- Tj: la composante tangentielle.
- Nj: effort normal effectif.
- Uj: la composante interstitielle due a l'eau.

- Les réactions sur les faces verticales de la tranche (i) que l'on peut décomposer en

réactions horizontales H;, Hi+1 et en réactions verticales V;, Vi:1.
Soit :
AB =|;
AB : Longueur de l'arc de la tranche.
bi :lalargeur de la tranche.

Avec a;, angle de la normale a l'arc avec la verticale.

e Au niveau de chaque tranche

jz’rds

e Le coefficient de sécurité étant défini par : F; I (111.4)
r ds
1 T c' tgop'

ds = —([rds = [——ds = [| —+o'".—— 1.5

{rs Fst'rrs J;Fss J;[Fs+or FS] ( )

On aura donc :
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LS e (111.6)

-L'équation des moments par rapport au centre pour I'ensemble des tranches :

e le moment du au poids "moment moteur” « W; » :

(11.7)
e le moment du a la pression interstitielle « U; » :
(111.8)
e le moment du a la force tangentielle « Tj » :
S RT =% R(&li + N ‘itgi) (111.9)
1 1 Fs Fs
e |e moment du a la force normale inter granulaire « N' » :
M/O(N")=0 (111.10)
-Pour simplifier le calcul FELLENIUS admet I'hypothese suivante:
Hi—H;.i=0, Vi-Vi.i=0 (111.11)
o Equilibre des moments
En simplifiant par (R) et en remplacant (N;) par sa valeur:
(11.12)

On obtient :

64



Chapitre II1 Meéthodes d’analyse de stabilité des talus

> [Cli I, + (W, cos a, -U ili)tggoi'
F, = (11.13)

n

> W, sin a,

1

e 2 T
ou Eo_ 1 Z[Cibi+(Wic03ai U .b)tg o, ]‘

ZWisin a, L ¢0s J

1

(111.14)

L'équation (111.13) ou (111.14) est I'expression du coefficient de FELLENIUS.

111.5.3.2 Méthode des tranches de BISHOP

Les composantes Vy, , V.1, Hn , Hosp interviennent dans les efforts appliqués sur (i)(figure 111.5).

e L’équilibre des forces verticales:

. c" B ( |
W, + AV, = (N i +U l)cos a, — (—1, + N | 921 sin a =0 (111.15)
FS S
. tg @,'sin «, C.'Il
N, | cos ai+u =W, + AV, -U l cos a, - —sin «, (111.16)
FS FS
c.'l
W, + AV, -U Il cos a, - —sin «,
, F
N, = : s (1m.17)
tg @ i.sin «,
cos o, + ————
FS
e L’équilibre des moments:
e Le moment des forces motrices :
(111.18)

e Le moment des forces résistantes s'opposant au mouvement :

3 R[Ci"i N N'i.‘”’i} (111.19)
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En égalant les deux moments et en remplacant (N;) par sa valeur et en simplifiant par R :

W, + AV, -U l cos &, - —sin a,

sina ) = 0 s tq @ 1.2
FS(leWlsm a)) le C,l + T — g0, ( 0)

cos o, +
F

S

Le numérateur des termes :

(11.22)
e Le coefficient de sécurité est donné par la formule générale suivante :
1 " C'lcosa, + (W, +AV. —U .l cos a )tge'
Fs = ) Rt T )9, (111.22)
> W sin o, cos a, + —tg ¢, 'sin «,
F

1 S

La formule (111.22) s'appelle la formule de BISHOP exacte.
e pour déterminer "Fs" il faut:

1- procéder par itérations successives car "Fs" figure aux deux membres de I'équation
(111.22)

2- définir AV;, pour cela il faut faire une hypothése supplémentaire.

111.5.3.3 Méthode de BISHOP simplifiée

A partir de I'équation (I11.22) et en faisant I'nypotheése, I'équation (111.22) devient:
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1 " C.'l.cosa + (W —U.lcos a)tge.'
Fo= - > ' (1' - pLLZ (111.23)
> W sin o, cos a, + —tg @,'sin «a,
1 FS
L n C'b, + (W, -Ub, go,
Ou Fo = — > (111.24)

1
> W, sina, ' cosa, + ——tgg sina,
F

1 S
Dans le cas d’un séisme :

1 " C.'b,+ (W, -Ub)tge.’
FS = z i i ( i ||)g(p|
n a n l .
> W sin o, +—> Wd, ' cosa +——tge'sina,
1 R 1 F

S

(111.25)

Avec,

a : coefficient de sismicité.

d: bras de levier entre le centre de glissement et le centre de gravité de la tranche
considéreée.

L’expression de Fs n’est pas explicite. On ne peut donc pas calculer Fs directement. On utilisera

donc une méthode implicite de la forme Fr.1 = (Fn).

La valeur de Fs de départ peut étre prise égale a Fso, la valeur trouvée par la méthode de
FELLENIUS. La convergence est en général assez rapide .On s’arrétera lorsque (Fm+1-Fm) est

inférieur a un seuil fixé a ’avance.

La méthode de Bishop est plus précise que celle de Fellenius, mais elle nécessite trois a quatre fois
plus de calcul (trois itérations); les coefficients de sécurité obtenus sont en genéral un peu plus
élevés. Le plus souvent, pour éviter d'alourdir exagérément la masse de calcul, on détermine le
cercle le plus critique par la méthode de Fellenius et on vérifie que la valeur du coefficient de
sécurité calculé par la méthode de Bishop est supérieure a celle du coefficient calculé par la
méthode de Fellenius. Si ce n'est pas le cas, il faut reprendre la recherche du cercle selon la méthode
de Bishop (Philipponnat G. & Hubert B, 2000).

I11.6 Les méthodes d’analyse sismique

En complément des analyses de stabilité classiques, et en fonction du projet, des calculs de type

sismique sont de plus en plus souvent effectués pour évaluer le niveau de déformations et de
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contraintes dans I’ouvrage lors d’un séisme et également pour estimer le potentiel de liquéfaction.
Ces calculs comportent généralement deux aspects : d’une part, 1I’étude du comportement sismique

de I’ouvrage et d’autre part I’étude de 1’interaction hydrodynamique avec la retenue d’eau.

Les charges sismique peuvent affecter les barrages en remblai en causant I’effondrement du remblai
en particulier prés de la créte du barrage, ’instabilité des pentes, la réduction du freeboard due au
tassement, 1’érosion interne qui peut se développer en fissures, liquéfaction ou perte de résistance au
cisaillement due a l'augmentation des pressions de pore induites par le tremblement de terre dans le

remblai et ses bases (F.Robin et al, 2005).

Les méthodes couramment utilisées pour I’analyse de la stabilité sismique des barrages en terre sont
trés nombreuses, allant de 1’analyse d’équilibre limite la plus simple jusqu’aux techniques de

modélisation numérique fortement sophistiqué (ANCOLD, 1998). Elles incluent :

- L’ Analyse pseudo-statique.
- Les méthodes simplifiées d’analyse de déformation.
- Les techniques de modélisation numérique :

- Codes en contraintes totales.

- Codes en contraintes effectives.

111.6.1 Analyse pseudo-statique

Vers les années 1970, 1’analyse pseudo-statique était la méthode standard pour 1’analyse de la
stabilité des barrages en terre vis-a-vis des seismes, l'approche a impliqué une analyse
conventionnelle de la stabilité d'équilibre limite, incorporation des forces d’inertie horizontales pour
représenter ’effet de la charge sismique, cette force est exprimé par le produit d’un coefficient

sismique «k » et du poids du sol impliqué «W» (figure 111.6).

Figure 111.6 : llustration de la méthode pseudo-statique.

Plus la force d’inertie est grande, plus on a un facteur de sécurité petit tout ¢a sous ’effet des

conditions sismiques. Pour cette approche le facteur de securité est inférieur & 1 implique la rupture,
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et s’il est supérieur a 1 le barrage est stable. La méthode pseudo-statique est utilisée pour 1’étude des
barrages qui ne sont pas susceptible a la liquéfaction, et il est recommand¢ d’utiliser un coefficient
sismique égal a la moitié de 1’accélération de pic et des conditions non drainé pour les sols cohésifs

et drainé pour les matériaux granulaires (USCE, 1984).

La méthode pseudo-statique a été basée sur certains nombre de conditions, par exemple, on suppose
que le coefficient sismique agit dans une seule direction, mais en réalité, les accélérations sismiques
sont cycliques et agissant dans les deux directions. En plus le concept de rupture utilisé est

influenceé par celui utilisé dans le cas statique tel que le facteur de sécurité soit inférieur a 1.

111.6.2 L’approche de Newmark

A T’année 1965, Newmark introduit les éléments de base d’une procédure pour 1’évaluation de
potentiel de déformation d’un barrage sous 1’effet de chargement sismique (N.M.Newmark, 1965),
Cette méthode peut étre considérée comme un développement de la méthode pseudo-statique, elle
permet d’évaluer le déplacement d’une masse de sol donnée lors d’un sé¢isme. La méthode originale
de Newmark s’applique au déplacement d’un bloc rigide sur un plan. Dans un premier temps, cette
méthode permet de calculer ’accélération critique qui provoque une rupture selon une surface de
glissement dans le parement étudié, Le déplacement du bloc est obtenu par la double intégration de
la partie de ’accélérogramme mesuré au centre du bloc durant lesquels 1’accélération critique ac est
dépassée (figure 111.7).

Des améliorations ont été introduites a cette technique afin de tenir compte de la variation de
I’accélération dans la structure. Suite a 1’étude de plusieurs cas de chargement sismiques pour des
configurations différentes de barrages, La procédure d’évaluation des déplacements permanents par

la méthode de Newmark comporte les étapes suivantes :
1. Détermination de 1’accélération critique ac pour la surface de rupture potentielle considéreée.

Cette accélération limite correspond au coefficient sismique k, de la méthode pseudo-statique, qui

produit un coefficient de sécurité égale a 1.
2. Détermination d’accélérogramme moyen de la masse au dessus de la surface considérée.
3. Un calcul de la réponse dynamique de la structure est généralement réalisé a cette fin.

4. Calcul du déplacement le long de la surface considérée par double intégration des portions de

I’accélérogramme dépassant I’accélération limite ac.
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Cette méthode n’est valable que pour des matériaux dont la résistance n’est pas affectée par la

sollicitation sismique.

Accsleration
Displacement Velocity }""yl —

Figure 111.7 : Intégration de ’accélérogramme afin de déterminer les vitesses et les
déplacements.

111.6.3 L’analyse de Seed-Lee-ldriss

Cette méthode a été améliorée par Seed a I’aide d’autres collaborateurs au cours de ces derniéres
années. Ces améliorations ont surtout trait a I’introduction de nouvelles méthodes numériques.

Les méthodes pseudo statiques et de Newmark ne s’appliquent pas lorsque la résistance du matériau
composant le barrage change significativement sous I’action d’une sollicitation sismique. En effet,
cette méthode prend en compte le changement de la résistance du sol, bien qu’elle soit restée

fondamentalement inchangée.

La procédure de I’analyse, consiste essentiellement en (H.B.Seed, 1979) :

1. La détermination du profil du barrage a utiliser dans le calcul.

2. La détermination de ou des accélérogrammes au niveau de la base de la structure qui représentent
le séisme le plus sévere auquel peut étre soumise cette structure.

3. La détermination, aussi précise que possible, des contraintes dans le barrage avant le séisme. La
meilleure fagon de faire est probablement d’utiliser un mode¢le par éléments finis.

4. La détermination des caractéristiques dynamiques des matériaux du barrage, telle que le module
de cisaillement et les caractéristiques d’amortissement. Puisque les caractéristiques des sols ne sont
pas linéaires. Il est nécessaire d’établir de quelle fagon elles varient avec la deformation.

5. L’évaluation des contraintes induites dans la structure par I’accélérogramme appliqué a 1’aide

d’une procédure appropriée utilisant la méthode des ¢léments finis.
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6. Des essais sur échantillons des matériaux (contraintes initiales et contraintes dynamiques
supplémentaires) pour étudier la variation des pressions interstitielles et 1’évolution des
déformations. Ces essais doivent étre assez nombreux pour permettre une estimation par
interpolation des caractéristiques de I’ensemble des matériaux dans la digue.

7. L’évaluation du coefficient de sécurité contre la rupture de la structure durant ou apres le séisme
en considérant les contraintes statiques et sismiques, ainsi que la résistance des éléments de sol.

8. Si la stabilité est assurée, reste 1’évaluation des déformations statiques et sismiques calculées aux

étapes 3 et 5.

Les techniques disponibles pour la réalisation de ces étapes progressent sans cesse. Cependant,
chacune des étapes de la procédure Seed-Lee-Idriss peut étre réalisée de facons différentes plus ou
moins exactes. Cette procédure a été utilisée afin d’étudier plusieurs barrages ayant subi un séisme
elle a permis de retrouver a posteriori la bonne tenue ou la rupture de ces ouvrages, ainsi que les

traits généraux de la cinématique observée (CIGB, 1986).

111.6.4 Les méthodes numériques

Les techniques de la modélisation numérique comme la méthode des éléments finis, ont été
employées la premiere fois par Clough et Chopra pour 1’analyse dynamique des barrages en terre
(1966), ensuite par Ghaboussi (1967), Shnabel et al. (1972), Ghaboussi et Wilson (1973), Idriss et
al. (1973), Martin et al (1975), Finn et al (1977), Lee et Finn (1978), White et al (1979),
Zienkiewicz et Shiomi (1984), Finn et al (1986), Medina et al (1990) et Li et al (1992) (F.Robin et
al, 2005).
Les codes numériques de la dynamique qui sont utilisés dans la pratique se devisent en deux
catégories :
e Codes en contraintes totales
Les codes en contraintes totales, sont basés sur le concept des contraintes totales, et ne tiennent pas
compte de la pression des pores dans 1’analyse. 1lIs peuvent étre deviseés en deux grandes catégories:
-Codes basés sur la méthode linéaire équivalente (EQL). Les codes qui utilisent I’analyse
EQL en pratique sont : SHAKE, QUAD-4 et FLUSH.
-Codes non linéaires (Fully non-lineaire codes) DIANA, ANSYS, FLAC, etc.

e Codes en contraintes effectives

La majorité des codes en contraintes effectives ont été développées pour répondre au besoin de

modéliser la pression des pores genéreée et dissipée dans les matériaux susceptibles a la liquéfaction.
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Tout ¢a pour avoir une meilleure approximation des déformations permanentes sous I’effet de
chargement sismique (F.Robin et al, 2005). Ces codes se devisent en deux catégories :
-Codes completement couplés, ou le sol est traité comme milieu biphasique. On trouve
comme code : DNAFLOW, DYNARD, SWANDYNE, et SUMDES.
-Codes semi-couplés, représentent moins de difficulté numérique, mais ils sont moins
rigoureux. On cite comme exemple DESRA-2, DSAGE et TARA-3.

1.7 Etude comparative des méthodes de calcul a la rupture

En 1977, Fredlund et Krahn ont entrepris une étude de comparaison en déterminant le facteur de
sécurité pour différentes méthodes de calcul. L’exemple d’un talus simple a été traité avec plusieurs
combinaisons de la géométrie, des propriétés du sol et des conditions piézométriques. Mise a part la
méthode ordinaire (méthode de Fellenius), les écarts du calcul du facteur de sécurité, avec un méme
jeu de données, n’excedent pas de plus de 4% pour I’ensemble des méthodes utilisées (Bishop
simplifiée, Spencer, Janbu simplifiée, Janbu rigoureuse, Morgenstern et Price).

La sensibilité du facteur de sécurité aux hypothéses faites sur les forces inter- tranches et pour
lesquelles les conditions d’équilibre sont satisfaites, a été examinée. Les facteurs de sécurité dont
I’un est 1ié¢ a ’équilibre des forces horizontales Ff et 1’autre aux moments d’équilibre Fm ont été
déterminés en utilisant une fonction des forces inter-tranches f(x) constante et sont reportés en
fonction du facteur d’échelle A sur le graphique ci-apres. Le facteur d’échelle se définit par la

relation :

X/E=L f(x). (111.26)

X : composante verticale de la réaction inter-tranche ;
E : composante horizontale de la réaction inter-tranche ;

f(x) : fonction définissant la forme de la ligne d’action dans la zone de rupture potentielle, x étant la

coordonnee horizontale.
A : paramétre détermine la position de la ligne d’action des forces inter-tranches.

Deux cas ont été étudiés : une surface circulaire et une surface non circulaire. La figure (111.8)
montre que le facteur de sécurité du moment Fm déterminé a partir des moments d’équilibre est

relativement insensible aux hypotheses faites sur les forces de cisaillement inter-tranches.
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Figure 111.8 : La sensibilité du facteur de sécurité aux hypothéses faites sur les forces inter-
tranches.

Dans ces cas la, la différence entre le facteur de sécurité obtenu par la méthode de Bishop
simplifiée et celui obtenu par les méthodes de Spencer et Morgenstern-Price (avec A choisi pour
satisfaire les forces et les moments d’équilibre), ne dépasse pas 0.4%. A I’inverse, le facteur de
sécurité de la force Ff déterminé en satisfaisant 1’équilibre des forces est tres sensible a A.

Par conséquent les méthodes ne satisfaisant que 1’équilibre des forces (exemple Janbu simplifiée
sans correction, Lowe et Karafiath, etc.) sont moins précises que la méthode de BISHOP qui
satisfait les moments d’équilibre. Fredlund et Krahn ont aussi démontré que le choix de la fonction

f(x) dans la méthode de Morgenstern et Price a une faible influence sur la valeur du facteur de
sécurité.

De cette étude comparative des méthodes d’analyse, on en déduit les points suivants :

- Les méthodes qui satisfont toutes les conditions d’équilibre (forces et moments) telles

que celle de Janbu rigoureuse, Spencer, Morgenstern et Price donnent des résultats
précis.

- La méthode de Bishop simplifiée qui satisfait uniquement 1’équilibre des moments
donne des résultats aussi précis que celles citées précédemment sauf dans le cas ou la

surface de glissement est fortement inclinée au pied du talus.
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- Quand la surface de glissement est fortement inclinée au pied du talus, le choix de la
méthode doit se faire de telle sorte qu’elle donne une distribution correcte des forces

inter-tranches.

- Les autres méthodes qui ne satisfont pas toutes les conditions d’équilibre peuvent

(méthode ordinaire de tranches) étre trés imprécises.

- Le facteur de sécurité Ff, déterminé a partir de 1’équilibre des forces est plus sensible
aux hypotheéses faites sur les forces de cisaillement inter-tranches que le facteur de
sécurité Fm déterminé par les moments d’équilibre. Pour cette raison, il est préférable
d’utiliser une méthode d’analyse ou le moment d’équilibre est satisfait (celle de Bishop

par exemple).

- Toutes les méthodes sont imprécises dans le cas ou un remblai est sur une fondation
fortement compressible, car dans cette situation la rupture du remblai ne se fait pas par
cisaillement, mais par traction et fissuration (A.Koudery, 2005).

1.8 Programmes de calcul de la sécurité de la stabilité
111.8.1 CLARA

Le code de calcul CLARA est un programme d’analyse de la stabilit¢ des pentes qui permet de
calculer un facteur de sécurité en visualisant les résultats graphiques du volume instable
correspondant, développé par «O.Hungr Geotechnical Research Inc.». Les méthodes de calcul du
facteur de sécurité intégrées dans CLARA sont: la méethode de Bishop simplifiée (2D et 3D), Janbu
simplifiée (2D et 3D), Spencer (2D) et Morgenstern-Price (2D).

Elles permettent de calculer un coefficient de sécurité vis a vis d’un type de rupture bien défini. Le
modele géométrique est subdivisé en un nombre fini de colonnes parallélépipédiques (en 3D) ou en
tranches verticales (en 2D). Il exécute plusieurs méthodes de recherches automatiques du centre de

rotation de la surface de glissement potentiel jusqu’a atteindre le plus faible coefficient de sécurité.

111.8.2 LARIX-4S

LARIX-4S est un programme pour le calcul de la sécurité de la stabilité des pentes, digues,
enceintes de fouilles et murs de soutenement selon la méthode des lamelles. La sécurité de la

stabilité est déterminée par 1’étude de 1’équilibre global des efforts agissant sur une tranche verticale
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de sol en tenant compte des couches de sol, de la pression d’eau interstitielle, des surcharges, de la
résistance des ouvrages, des ancrages et des sollicitations sismiques.

Les méthodes reconnues de KREY et JANBU sont disponibles. La securité peut étre calculée pour
des cercles de glissement, avec ou sans tangentes, ou pour des lignes de glissement polygonales. Le
programme permet aussi bien de travailler avec le concept des coefficients de sécurité partiels selon

les nouvelles normes qu’avec celui des coefficients de sécurité globaux.

111.8.3 Logiciels utilisés pour les calculs dans la base MOMIS (LCPC)

La plupart des modélisations de remblais décrites dans la base MOMIS (Modéles numériques
d'Ouvrages et Mesures In Situ) ont été réalisées avec des logiciels du commerce. Le plus populaire
est sans conteste le logiciel SAGE-CRISP (25%) ; derriere viennent les logiciels DACSAR
(13,5%), ROSALIE-LCPC et CESAR-LCPC (13,5%), PLAXIS (9,5%), ABAQUS (6%) et AFENA
(6%). La figure suivante indique le nombre de références liées a chaque logiciel. 1l y en a encore

d’autre sans doute comme: Geo-Slope Office, Ansys,...etc.

CRISP
CESAR/ROSALIE
10 PLAXIS
FEECOM
NFAR

ABACQUS

AFEMA

OB OO OO &

DACSAR

Figure 111.9 : Le nombre de référence lié aux logiciels les plus populaires.

111.8.4 FLAC (2D ou 3D) et Géo-slope

Flac et Géo-slope sont des logiciels les plus utilisés actuellement pour résoudre les problémes en
géotechnique. Flac est un programme en deux ou trois dimensions basé sur la méthode des
différences finies. Il utilise une méthode explicite. Géo-slope est basé sur la méthode des éléments

finis, plusieurs programmes sont intégrés dans sa fenétre générale.
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I11.9 Conclusion

Le facteur de sécurité est calculé pour évaluer la stabilité des pentes en utilisant les méthodes
d’équilibre limite en se basant sur un ensemble fixe de conditions et de paramétres matériels.
L'expérience a montré que, les talus restent toujours stables si Fs>1.5, le glissement est
pratiqguement inévitable si Fs<1 (G.Philipponnat & B.Hubert, 2000). Pour certains sites particuliers
(carrieres, mines a ciel ouvert, talus en cours de construction), le coefficient de sécurité peut étre
réduit a 1.2 ou 1.3 .Dans ce cas la surveillance et I’auscultation des terrains sont généralement
renforcées.

En complément des analyses de stabilité classiques, et en fonction du projet, des calculs de
type sismique sont de plus en plus souvent effectués.

Notre choix s’est porté sur le code aux différences finies Flac2D et le logiciel Géo-slope dont leurs

descriptions et leurs présentations feront 1’objet du chapitre qui suit.
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CHAPITRE IV

MODELISATION NUMERIQUE BIDIMENSIONNELLE

IV.1 Introduction

La modélisation numérique par différentes techniques (éléments finis, différences finies) permet
d’analyser la stabilité, la déformation et I’influence de plusieurs paramétres en tout points du
modeéle dans un temps raisonnable ( Ho et Rowe 1994, Ling and Leshchinsky 2003, Hatami et
Bathurst 2005 et 2006, Skinner et Rowe 2005 ,Al Hattamleh et Muhunthan 2006, Yoo et Song
2006 ,Bergado et Teerawattanasuk 2008).

Dans une premiere partie de ce chapitre, une présentation du premier outil de simulation utilisé,

Flac2d a éte faite avec une étude paramétrique sur les drains dans un barrage en terre.

La deuxiéme partie du chapitre comprend une présentation du deuxiéme logiciel utilisé, Géo-Slope
avec une étude paramétrique sur I’influence de la hauteur du barrage en terre et de la perméabilité

du matériau sur le coefficient de sécurité.

IVV.2 Présentation de I’outil de simulation Flac2d
IV.2.1 Introduction

Le logiciel Flac2d (Fast Lagrangian Analysis of Continua), développé par la société américaine
ITASCA Consulting group, est spécialement congu pour les probléemes de géomécanique en
général, et pour les problémes de mécanique des sols en particulier. Le code de calcul Flac2d utilisé
dans notre modélisation est basé sur la méthode des différences finies. Les concepteurs de ce code
ont utilisé un concept appelé « méthode des éléments lagrangiens ». 1l consiste en une application

non traditionnelle de la méthode des différences finies explicites (Billaux, 1993).

IV.2.2 Méthodologie de simulation avec Flac

Flac est un logiciel de modélisation mécanique de problémes géotechniques. Contrairement a la
plupart des autres codes basés sur la méthode des éléments finis, FLAC2d utilise une formulation
explicite en différences finies, nécessitant une faible puissance de calcul, peu de ressources
mémoires mais un grand nombre d’itérations, (Itasca Consulting Groupe, 2005). Ce code a eté
développé pour traiter les problémes non linéaires de la mécanique appliquée a la géotechnique,

intégrant un mode de résolution explicite des équations de la mécanique.
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Afin d’installer un modéle pour réaliser une simulation avec Flac, trois composants fondamentaux
d’un probléme doivent étre indiqués :

1. Générer le maillage ;

2. Définir les paramétres constitutifs ;

3. Appliquer les conditions initiales aux limites.

La figure 1V.1 (Adoptée du manuel Flac) présente les grandes lignes de la stratégie utilisée pour
modéliser un probléeme en Flac. La simulation se fait par phase et la réponse du systeme est

systématiquement examinée aprés chacune des phases de calcul pour s’assurer de la validité des

Développer le modéle numérique :
» Générer le maillage ;
> Définir les parametres constitutifs ;
» Aobpliauer les conditions initiales et aux limites.

|

Calcul jusqu’ a I’équilibre

résultats.

Examen de la
Réponse du
model

Résultats insatisfaisants

Modifier le modéle par exemple :
> Remblayer ou excaver le sol, changer la sollicitation
» Changer les conditions aux limites.

!

Calcul iusqu’lé I’équilibre

v

Résultats insatisfaisants
ou exécution d’autres tests

Examen de la
Réponse du
modele

Etude
parameétrique
requise

oui

Figure 1V.1 : Méthodologie de modélisation numérique avec FLAC (Itasca manuel).
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IV.2.3 Méthode des différences finies (MDF)

La méthode des différences finies, comme soulignent Billaux et Cundall (1993) est I’une des plus
ancienne technique numérique utilisée pour résoudre des systemes d’équations différentielles. Dans
cette méthode toute dérivée présentée dans le systeme d’équations est remplacée directement par
une expression algébrique écrite en termes de variables du champ (contrainte ou déplacement) aux

points discrets de 1’espace.

Les programmes en différences finies ne construisent pas de matrice de rigidité globale, car ils
peuvent de maniere relativement efficace reformuler les équations a chaque pas, la mémoire dans ce

cas est minimale (schéma de résolution explicite).

N’ayant pas besoin de matrice de rigidité globale, il est plus facile d’actualiser les coordonnées des
neeuds a chaque pas de temps. Les déplacements incrémentaux sont ajoutés aux coordonnées et le
maillage se déforme donc avec le matériau qu’il représente. Ceci est appelé "Formulation
Lagrangienne”, par opposition a la formulation " Eulérienne " pour laquelle le matériau se déforme

et se déplace par rapport a un maillage fixe.

L’approche retenue par ITASCA est basée sur la méthode de Wilkins (1964), qui permet de
formuler les équations des différences finies pour des éléments quelconques. On peut leur donner
n’importe quelle forme aux limites et, faire varier les propriétés d’un €élément a 1’autre. De ce point

de vue, elle est donc aussi performante que la méthode des éléments finis.

IV.2.4 Schéma de résolution explicite

Basée sur le fait que dans la réalité, une partie de I’énergie de déformation accumulée par le
systéeme est convertie en énergie cinétique qui va se propager et se dissiper dans le matériau
environnant, le schéma de résolution explicite integre ce phénoméne en prenant en compte les

équations dynamiques du mouvement.

L’objectif de la méthode aux ¢éléments lagrangiens n’en reste pas moins la résolution d’un probléme
statique ou quasi-statique par I’intermédiaire de la dynamique. La figure 1V.2 précise bien la

séquence de calcul utilisée.
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Equation d’équilibre

(équation du mouvement) N\

. Nouvelles
Nouvelles vitesses contraintes ou
et nouveaux déformations
déplacements

'\ Relation contrainte / déformation
(modéle de comportement)

Figure 1V.2 : Représentation schématique de la séquence de calculs opérés par le logiciel
FLAC.

IVV.2.5 Equations du mouvement

Les équations du mouvement sont utilisées pour calculer de nouvelles vitesses et donc de nouveaux
déplacements a partir des contraintes et des forces en jeu. Rappelons que pour un solide déformable
dans un référentiel lagrangien, 1’équation du mouvement de Newton est exprimée par 1’équation

V.1

% _ 60,-]-
Po = ox, T PIi (Iv.1)

Avec :

p : Masse volumique ;
t :Temps;
u : Vecteur vitesse ;
e x :Vecteur position ;
g : Accélération due aux forces de volume.
o

> contrainte ;
Les taux de déformations e'U(Equation IV.2) sont ensuite déduits et la loi de comportement du

matériau (Equation 1V.3) est utilisée pour calculer de nouvelles contraintes. Chaque séquence de

calcul forme un cycle de calcul.

(o, %
€ij = 2<ax]- + 6x,-> (IV 2)
on = f(op&k) (1IV.3)

AVEC :

o, . Nouvelles contraintes

g, Contraintes du cycle de calcul précédent
€ : Déformation

k : Paramétre d’écrouissage
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Ainsi formulée, la méthode de résolution implémentée dans FLAC présente des avantages et des
inconvénients si on tente de la comparer a d’autres méthodes bien connues telle que la méthode
implicite utilisée par les éléments finis. Le Tableau 1V.1 résume ces différences, mais nous allons
quand méme insister sur le fait que, dans un calcul Flac, aucune itération n’est nécessaire pour
calculer les contraintes a partir des déformations quel que soit le type de comportement envisagé
pour le sol.

Néanmoins un inconvenient subsiste lors de la résolution de problémes linéaires en petites
déformations. En effet, I’'imposition d’un pas de temps trop petit nécessite obligatoirement un
nombre de cycles de calcul important pour obtenir la solution. Il semble donc que le domaine de
prédilection d’une méthode explicite soit 1’étude de systémes comprenant par exemple des non-
linéarités, de grandes déformations ou des instabilités physiques.

La résolution explicite constitue donc une méthode bien adaptée aux types de difficultés auxquels

NOUS NOUS sommes intéressés.

Tableau 1V.1 : Méthodes explicites et implicites ((Itasca manuel).

Méthode explicite Méthode implicite
Le pas de temps doit étre inférieur & une Pas de restriction sur le pas de temps, au
valeur critique pour assurer la stabilité. moins pour certains schémas de résolution.
Peu de calculs par pas de temps. Nombreux calculs par pas de temps.

Pas d’amortissement numérique significatif | Amortissement numérique dépendant du

introduit pour les problémes dynamiques. temps pour les schémas inconditionnellement
stables.

Prise en compte de lois de comportement non | Nécessité d’une procédure itérative pour la

linaires sans itérations supplémentaires. prise en compte de comportements non
linéaires.

Si le pas de temps est inférieur a sa valeur Il est toujours nécessaire de démontrer que la

critique, une loi non linéaire est toujours procédure est : (a) stable ; et (b)

suivie d’une maniére correcte. physiquement correcte, ¢’est-a-dire qu’elle

permet de suivre un chemin de contraintes
physiquement correct.

Aucune matrice n’est construite. La mémoire | Une matrice de rigidité doit étre stockée. La

nécessaire est minimum. mémoire nécessaire est importante.

Aucune matrice n’étant construite, des Des calculs supplémentaires sont nécessaires
grandes déformations et de grands pour suivre de grandes déformations et de
déplacements peuvent étre pris en compte grands déplacements.

avec quasiment aucun calcul supplémentaire.
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IV.2.6 Formulation numérique en différences finies : passage du probléme continu a la
discrétisation

En deux dimensions, le milieu continu est discrétisé en quadrilatéres, chacun d’eux étant divisé en
deux paires d’éléments triangulaires (a, b, ¢ et d) a déformation uniforme comme indiqué sur la
Figure 1V.3. La force exercée sur un nceud est la moyenne des forces pour les deux paires de

triangles, ce qui permet d’assurer une réponse symétrique a un chargement symétrique.

A
(@)
U;
{ A
€
As
()
U;
\ b
Quadrilateres superposés Vecteurs vitesse Vecteur force nodale

Figure 1V.3 : Discrétisation mixte.

A chaque étape de la figure 1V.2 correspond une formulation numérique en différences finies. Les

équations aux différences finies sont déduites du théoreme de Gauss :

fo nifods= [, L. da (IV.4)

ox;
Ou
e s :périmetre de I’élément de surface A,
e n;: vecteur unitaire normal a s,
e f :scalaire, vecteur ou tenseur défini sur A et son péerimétre.

a) Le tenseur taux de déformation est donné par 1’équation IV.2 et I’application du théoréme de

Gauss permet d’obtenir une relation en fonction des vitesses au neeud (a) et (b) (Figure IV.3) :

o

1 .
o = ZZ(ui(a) + u,-(b))n]- As (1V.5)

82



Chapitre 1V Modélisation numérique bidimensionnelle

e As :distance du point a au point b,
e A :aire de I’élément.

b) A partir du tenseur des déformations ¢;; , on utilise la loi de comportement (et I’ajustement de
rotation pour les grandes déformations) pour en déduire un nouveau tenseur de contrainte
(Equation 1V.3).

c) De ces contraintes on déduit la force totale appliquée a chaque nceud en sommant toutes les
forces a ce nceud dues a chaque élément dont il fait partie, en ajoutant le chargement éventuel et les
forces de volume Fg= g mq.

d)XFi est la force nette non équilibée appliquée au nceud. On applique ensuite la loi de Newton

(Equation IV.1) dont la formulation en différences finies est :

(%) = (%) 43RO (IV.6)

On obtient les nouvelles vitesses de déplacement aux nceuds puis on effectue le pas de calcul
suivant (retour en a).

En grandes déformations, on calcule également les nouvelles coordonnées du neeud :

x, (080 = 5, © 4 4, (BHAD A (Iv.7)

IV.2.6.1 Critére de convergence

Le critere de convergence pour controler la fin des cycles de calcul est basé sur 1’état d’équilibre de
I’ensemble des éléments. Le programme teste pour chacun des éléments le déséquilibre de force et
retient la force maximale non équilibrée. L’utilisateur définit la force en dega de laquelle la
convergence est supposée suffisante.

A Datteinte de 1’équilibre, les vitesses de déplacement des noeuds deviennent tres faibles (un critére
acceptable est une vitesse maximum de 107m/s), 2 moins que ’on observe une rupture du sol. Dans
ce cas, les vecteurs vitesses aux nceuds ont une direction privilégiée et ne tendent pas a se réduire

(écoulement permanent).
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IV.2.7 Implémentation de modéles de comportement mécaniques dans le logiciel

Un certain nombre de modéles de comportement sont disponibles dans le logiciel, que 1’on peut

classer en trois groupes : le modéle nul, les modéles élastiques et les modeles plastiques:

Le modéle nul : il est utilisé pour représenter des zones de sol excaveées,

Les modéles élastiques : le modeéle elastique linéaire et isotrope et le modéle élastique

transversalement isotrope,

Les modeles plastiques avec entre autres :
- Le modele élastique parfaitement plastique de Mohr-Coulomb,
- Le modele élastoplastique avec écrouissage de Cam Clay.

Tous les modeles sont implémentés en utilisant le méme algorithme numérique incrémental : a

partir de 1’état de contrainte du pas précédent et de ’incrément de déformation totale du pas de

temps actuel, I’incrément de contrainte correspondant est calculé et le nouvel €tat de contrainte est

alors déterminé.

I est possible d’introduire de nouvelles lois de comportement mécaniques dans le logiciel Flac.

Cela est possible avec Flac2d par I’intermédiaire du langage de programmation interne au logiciel
(langage FISH).

La procédure générale d’implémentation s’effectue en quatre opérations, appelées aussi en langage

Fish « case of mode » :

La premiere consiste a initialiser les variables et a mettre a jour éventuellement les
propriétés des matériaux ; cette opération n’est appelée qu’une seule fois par élément et
par pas de calcul,

La seconde constitue le corps de la loi de comportement, qui définit les nouvelles
contraintes en fonction des anciennes, du taux de déformation tensoriel et des parameétres
d’écrouissage ; cette fonction est appelée quatre fois par ¢lément et par pas de calcul,
pour chacune des sous-zones triangulaires.

La troisieme consiste a définir le module de cisaillement maximal et le module de
compressibilit¢ cedométrique maximal afin de permettre au code numérique FLAC de
déterminer, pour un calcul instantané, un pas de temps admissible, qu’il ajuste

automatiquement aussi souvent que nécessaire,

La derniere, uniquement effectuée en mode thermique, permet la gestion du couplage

thermomecanique.
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1VV.2.8 Modéle de Mohr- Coulomb

Les modeéles élasto-plastiques parfaits sont définis a partir d'un critére de rupture caractérisant les
propriétés de résistance de matériau. Plusieurs criteres de rupture initialement développés pour les
métaux ont éte ensuite utilisés pour représenter la résistance des sols non drainés. On presente ici le
modele de Mohr- Coulomb utilisé dans notre étude.

Le modéle de Mohr-Coulomb est un modele souvent utilise pour représenter la rupture par

cisaillement dans les sols et les roches tendres.

Enveboppe Hnbaire de nugts

(b)

(a) représentation dans le plan 1-o

(b) plan déviatorique

(c) représentation dans l'espace des
contraintes principales

Figure 1V.4 : Modéle de Mohr-Coulomb.

La surface de charge pour ce modéle correspond a un critere Mohr-Coulomb (rupture en
cisaillement) avec critére supplémentaire de rupture par traction. La position d’un point de
contrainte sur cette surface est contrélée selon une regle non associée pour la rupture en

cisaillement et une régle associée pour la rupture en traction. Tout champs de contraintes peut étre

exprimé en termes de contraintes principales o, , o,, o, et déformations principales ¢,.¢, et ¢, .

2
La convention de signe dans FLAC, attribuant des valeurs négatives a la compression, et positives a

la traction.
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Le critére de rupture dans le modele Flac2D est Mohr-Coulomb composé avec critere de rupture en

traction. Les contraintes principales sont ordonnées de la maniére suivante :

(IV.8)

L’enveloppe de rupture (aussi appelée surface de charge) de Mohr-Coulomb (Figure 1V.5) est

définie du point A au point B par la relation suivante, qui fait intervenir les caractéristiques de

résistance au cisaillement du matériau :

f'= 0'1—0'3Nw+2c,/N¢

(IV.9)

Du point de B au point C, la rupture est contrélée par la résistance a la traction du matériau o, :

(IV.10)
f 3
A !
o, f/,
al'lj
LR
- "-'_' o ) ,fff;
‘:::: ____________ o
B .-~ | ff=0¢ C ..~
y f ”fr 2:’.' £
o of ,."N‘ tan,
A - .
H,""H 51
A
f‘ﬁ}-”
63,
_,"'"
Jfl"
LS
Figure IV.5 : Critére de rupture de Mohr-Coulomb.
Ou ¢ est I’angle de frottement, ¢ la cohésion, - la résistance a la traction et
N - 1+ sin ((0) (IVll)
" 1-sin (@)
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La résistance & la traction du matériel ne peut pas dépasser la valeur de o, correspondant au point

d’intersection des lignes droites dans le plan f (o,, o, ). On donne cette valeur maximale :

o' = (IV.12)

IV.2.8.1 Parameétres du modéle

Ce modeéle est appelé par la commande Mod M, les paramétres sont donnés par la commande prop

comme suit :

1. density : densité du sol;

2. bulk : module du volume, K ;

3. shear : module de cisaillement, G ;

4. cohésion :  cohésion du sol ;
5. friction :  angle de frottement interne o;
6. dilation :  angle de dilatance, v ;

7. tension : contrainte limite de traction.

1V.2.9 Modélisation de I’écoulement
1VV.2.9.1 Modélisation de I’écoulement en Flac

Dans le cas général, les terrains sont en partie baignés par des nappes d’eau en équilibre
hydrostatique ou en eécoulement. La présence de cette eau dans les espaces interstitiels entre les
grains induit des effets mécaniques sur le sol : forces d’écoulement appliquées aux grains, poids

déjaugé et consolidation.

Si la perméabilité du sol est élevée, le mouvement de I’eau est instantané et la pression interstitielle
n’est pas modifiée. Ainsi, dans le cas d’un remblai construit sur un sol perméable, la pression
interstitielle est constamment égale a la pression interstitielle initiale.

En revanche, si la perméabilité du sol est faible par rapport a la vitesse de variation des contraintes,
I’eau interstitielle ne peut s’écouler de manicre instantanée et se met en surpression qui se dissipe

dans le temps (le sol se consolide).

Le comportement d’un sol perméable est toujours un comportement a long terme (condition
drainée). Alors que le comportement d’un sol peu perméable évolue entre deux comportements

extrémes :
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e Un comportement a court terme lorsque le sol vient d’étre chargé ou déchargé. Aucune
variation de volume n’a encore pu se produire et les variations des contraintes normales sont
reportées totalement ou en partie sur 1’eau interstitielle (condition non drainée) ;

e Un comportement a long terme lorsque la surpression interstitielle due au chargement du sol
s’est dissipée et que le régime d’écoulement de 1’eau est devenu permanent (condition

drainée).

Duncan (1996) a indiqué que, pour les problémes faisant intervenir des chargements non
exceptionnels, les sols dont le coefficient de perméabilité est supérieur & 10° m/s peuvent étre
analysés en conditions drainées et les sols de coefficient de perméabilité inférieur & 10° m/s en

condition non drainée.

Flac modélise 1’écoulement de 1’eau dans le milieu poreux tel que le sol, soit indépendamment de
I’effet mécanique (calcul hydromécanique découplé), soit en tenant compte de 1’interaction sol-
fluide (hydromécanique couplé). Ce dernier type de comportement induit deux effets mécaniques.
Dans le premier, le changement de la pression interstitielle génere un changement en contraintes
effectives qui peuvent affecter la réponse du solide. A titre d’exemple, une réduction des contraintes
effectives peut induire un écoulement plastique. Dans le deuxieme, le fluide réagit par un

changement de pressions interstitielles a la variation mécanique du volume.

La formulation de I’écoulement de Flac est basée sur des relations simples, en utilisant la loi de
Darcy pour un milieu poreux anisotrope. L’effet de gravité est incorporé dans la formulation afin de

permettre a 1’eau de migrer en toute zone non totalement saturée.

Avec cette formulation, une surface libre apparait naturellement dans un calcul d’écoulement.
Dans le cas des problemes couplés drainés, la convergence au régime statique peut étre trés lente
(plusieurs pas de calcul mécanique sont nécessaire pour garder 1’équilibre quasi statique) quand le

module volumique de 1’eau est trés grand par rapport au module de confinement du sol K+ (4/3) G.

Plusieurs stratégies de modélisation sont disponibles en Flac pour approcher les différents processus
couplés. L’une consiste a supposer que les pressions interstitielles nodales soient fixes. Cette
approche ne nécessite pas de mémoire supplémentaire dans le calcul. Elle peut étre représentative
dans le cas des sols grossiers baignés par une nappe statique sans écoulement. Les pressions
interstitielles se dissipent au fur et a mesure, que le changement est appliqué et que 1’on peut

considérer que le champ de pressions d’eau est invariant. Ce champ de pression d’eau se traduit par
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des actions simples sur le sol et les éléments de structure. Ainsi, le sol se trouve simplement déjaugé

tandis que les éléments de structure se trouvent soumis a des champs de pressions simples.

Les autres stratégies de Flac utilisent la configuration Ground water (Config GW) pour 1’analyse

de I’interaction sol - fluide. Les plus élaborées nécessitent plus de temps et de mémoire.

1VV.2.9.2 Modélisation de I’écoulement de I’eau avec le calcul de la surface phréatique

Flac2D modélise I’écoulement de 1’eau dans lequel une surface phréatique se développe, comme
I'écoulement entiérement saturé. Dans ce cas, les pressions interstitielles sont nulles au-dessus de la
surface phréatique et la phase dair est négligée en tant que passive. La logique appliquée aux
matériaux suppose que les effets capillaires peuvent étre négligés.

Deux lois de transport des liquides sont disponibles correspondant a la perméabilité isotrope et
anisotrope. Le modéle nul d’écoulement de 1’eau est donné pour indiquer les matériaux
imperméables, et les différentes zones peuvent avoir des différents modeles et propriétés de

I’écoulement de 1’eau.

IV.2.10 Procédure de simulation adoptée pour le calcul de la stabilité des barrages en terre

La procédure de simulation qu’on a adoptée dans notre analyse pour calculer la stabilité des
barrages en terre, est basée sur les quatre étapes suivantes:

o Etat de contraintes initiales :

Aprés la préparation du maillage et les conditions aux limites, on établit un calcul mécanique de
I’état de contraintes initiales sous 1’effet du poids propre du sol.

A D’équilibre, on garde les contraintes et on annule les déplacements causés par le poids propre du
barrage.

e Régime permanent d’écoulement :

Aprés I’instauration de 1’état des contraintes initiales, on applique les conditions aux limites de
I’écoulement et on calcul le régime permanent afin d’établir la distribution des pressions
interstitielles de I’écoulement permanent correspondant a la charge hydraulique du c6té amont.

Ce régime est établi en bloguant le calcul mécanique « mesh off » et en lancant le calcul
d’écoulement « flow on ».A 1’équilibre le régime permanent peut étre contr6lé en comparant les
débits entrant et sortant.

e Equilibre mécanique en présence d’écoulement :

Aprés I’établissement de la distribution des pressions interstitielles régnant en régime permanent, on

lance un calcul mécanique. Ceci est fait aprés le blocage de 1’écoulement « flow off »avec un
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module volumique nulle de I’eau et I’application d’une pression mécanique représentant 1’action de
I’eau sur les conditions aux limites.
e Régime transitoire :
Apres avoir é€tabli 1’écoulement permanent, on procede a des abaissements du plan d’eau
amont. On lance un calcul d’écoulement puis on lance un calcul mécanique.
e Détermination du coefficient de sécurité :
Dans la présente analyse, la procédure de détermination du coefficient de sécurité (Fs) est identique
a I'une des méthodes basées sur 1’équilibre limite ou le coefficient de sécurité est appliqué
directement sur les caractéristiques mécaniques (cohésion C et I’angle de frottement ¢ ), ainsi:
C’ " =C/Fs;

¢’ =atan (tan ¢’/Fs).

Ces caractéristiques mécaniques de résistance au cisaillement (C et ¢’) sont remplacées par les

caractéristiques réduites (C° et ¢’") dans la loi de résistance au cisaillement de coulomb.

La condition de stabilité du talus en équilibre limite devient:

S (CL+N, tan( o)
—

2T

1 (IV.13)

La valeur initiale du coefficient de sécurité ( Fsp) est choisie de maniére que le barrage reste stable
et dans le domaine élastique. Puis on augmente le coefficient de sécurité par incrémentation

(Fs"'=F +AF) et en testant I’équilibre jusqu’a I'obtention du glissement du talus.

La valeur minimale du coefficient de sécurité qui provoque le glissement est bien le ccefficient de

sécurité.

1VV.2.11 Déclaration des données dans le code FLAC2d

Le logiciel FLAC2d a été congu pour opérer dans un espace bidimensionnel. L’utilisation de
modeles bidimensionnels permet bien slr de réduire considérablement les temps de calcul, mais
rend surtout possible le raffinement géométrique des systemes étudiés. En effet, pour de nombreux
problémes tridimensionnels, les maillages raffinés sont difficiles, voire impossibles a réaliser car la
taille des systemes matriciels peut trés vite dépasser la capacité des ordinateurs utilisés, notamment

pour des calculs non linéaires complexes. Par conséquent, les maillages sont fréquemment plus
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grossiers dans le cas tridimensionnel que dans le cas bidimensionnel et la modélisation est plus
approximative.
IV.2.11.1 Générations des grilles

La géométrie des problemes dans FLAC est définie par des grilles et points nodaux. FLAC organise
les grilles et les points nodaux en mode lignes et colonnes, ils sont dispensés dans la direction

horizontale exprimée en termes de « i » et dans la direction verticale exprimée en termes de « j ».

1VV.2.11.2 Conditions aux limites

Elles présentent la possibilité de fixer les vitesses, la saturation, les pressions interstitielles ou les

températures. Le gradient de contrainte peut-étre appliqué en utilisant 1’équation suivante :

X-x y-y®
x@_x X yle_y@ 'Y

§=86 4 (1V.14)

Avec :

X et Y: Les coordonnées d’un point nodal dans un tracé.

X Y®: Les coordonnées initiales d’un point nodal.

X© y(© : | es coordonnées finales.

V., V. Gradient de contrainte dans la direction des x et y respectivement.
S): La valeur initiale de la contrainte.

S: La valeur finale de la contrainte.

1VV.2.11.3 Conditions initiales

Les conditions initiales sont les variables initiales qui sont prescrites au mod¢le avant n’importe
qu’elle construction soit commencée. Elles permettent I’application de forces ponctuelles ou
réparties, de déplacements, de vitesses, de pressions mécaniques, de contraintes, de pressions
interstitielles, de températures, de flux d'échanges thermiques. L’état initial le plus adapté sera
représenté par mesure sur le terrain (par des mesures in situ), en utilisant la commande « INITIAL ».
Si aucune mesure sur le terrain n’est disponible, les efforts devraient étre exécutés pour imiter les

conditions au site.
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IV.3 Etude paramétrique utilisant le logiciel Flac

Cette section présente un exemple de référence, qui sera suivie par une étude paramétrique.

IV.3.1 Exemple de référence

L’exemple de référence est un barrage en terre homogeéne reposant sur un substratum (Figure 1V.6)

g8 m
< >
_______________________ v im
13 25m
¥
“ >
176 m

Figure 1V.6 : Exemple de référence.

L’exemple étudié est une représentation simplifiée d'une géométrie typique d’un barrage en terre

homogéne dont les caractéristiques sont les suivantes :

Hauteur du barrage: 28m.

Largeur de la base du barrage: 176m.
Largeur de la créte du barrage: 8m.
Pente du talus amont: 1/3.

Pente du talus aval: 1/3.

Hauteur d’eau a I’amont: 25m.
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1VV.3.2 Dimensionnement du drain horizontal

Dans D’application suivante, nous avons cherché a déterminer la longueur optimale du drain

horizontal pour un barrage homogene reposant sur un substratum (exemple de référence).

La figure V.7 représente le débit de fuite adimensionnel Q/KH a travers le corps du barrage en
fonction de la longueur relative du drain Lg/Ly, .

K: perméabilite.

H: charge d’eau a ’amont.

Lg: longueur du drain.

Ly: longueur de la base du barrage.

Q/KH 4

0 0,2 0,4 0,6 0,8
Ld/Lb

Figure V.7: Variation du débit de fuite en fonction de la longueur du drain.

Pour de faibles longueurs de drains, la ligne de saturation coupe encore le talus aval. Au fur et a
mesure qu’on introduit le drain plus a I’intérieur, la ligne de saturation s’€loigne du parement aval
(figure V.8) et le debit augmente. Au-dela de Lq/Ly >1/2, 1a pente de la courbe s’accentue et le débit
devient plus important.
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(F) Drain Lg4=1/2 L,

Figure V.8 : Visualisation de la ligne de saturation en fonction de la longueur relative du
drain horizontal.
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La figure V.9 révéle que dans le cas d’absence de drain, notre barrage est exposé a une instabilité au
niveau de son talus aval (Fs<1.5) et a une érosion due a la création d’une surface de suintement

causée par la coupure du talus par la ligne phréatique (figure V.8 (a)).

La simulation numérique montre une amélioration du coefficient de sécurité, au fur et & mesure que

la longueur du drain augmente. Il se stabilise a une longueur du drain Lg>1/4Ly,.

Figure V.9 : Variation du coefficient de sécurité en fonction de la longueur du drain.
Il est commode de prendre la longueur du drain Lg= [1/4,1/3]L, (H.Femmam et
N.Benmebarek,2011).

Ce résultat est en accord avec les études antérieures (M.Cassan 1994, M.E.Harr 1962, R.C.Harry
1968, E.Lane 1975, C.Mallet et J.Pacquant 1951, F.Marcel 1977, G.Schneebeli 1987).

La surface de glissement est fortement influencée par la présence de 1’eau. L’introduction de la
surface phréatique dans la zone de glissement conduit a une diminution du coefficient de sécurité
(figure 1V.10).
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(f) Drain Lq=1/2 Ly,

Figure 1V. 10 : Visualisation de la ligne de saturation et de la surface de glissement en
fonction de la longueur relative du drain horizontal.

96



Chapitre 1V Modélisation numérique bidimensionnelle

1V.3.3 Influence des parametres du prisme de drainage

Le prisme de drainage est construit au pied du talus aval. D’aprés la littérature (Ch.Mallet &
J.Pacquant, 1951) la hauteur verticale du prisme est de hgy, ~ (0.15-0.2) hy , et la pente du talus
intérieur est de (1/1-1/1.75).Ces deux paramétres sont indispensables dans 1’expérimentation

numérique.

L’étude numérique que nous avons entreprise révele qu’il y a plus de sécurité vis-a-vis du talus aval
(tableau 1V.2) en diminuant 1’angle intérieur du prisme, car la ligne de saturation s’introduit plus a
I’intérieur mais le débit de percolation et le volume du matériau du drain augmentent

simultanément.

Tableau 1V.2 : Variation de Fsen fonction de la géométrie du prisme de drainage.

Angle intérieur (°) 30 45
hdp (m) 4.5 4.5
Fs 1.74 1.66

Le prisme de drainage n’est pas intéressant pour les barrages homogenes car la ligne de saturation
est généralement trés proche du talus aval ce qui peut induire un degré de saturation éleve en

surface cause principale de 1’érosion.

IV.3.4 Comportement du talus aval en régime d’écoulement permanent pour différents
niveaux du réservoir

En variant le niveau de 1’eau dans le réservoir de I’exemple de référence, on détermine le

coefficient de sécurité. Les résultats de calculs sont présentés dans le tableau suivant :

Tableau 1.3 : Valeurs de Fs en variant 1a hauteur d’eau dans le réservoir.

Hauteur d’eau dans le réservoir(m) 25 17 10

Fs 2.13 2.34 2.72

Lorsque I’eau dans le réservoir est a son niveau le plus haut, c’est 1’état de stabilité le plus critique
du talus aval. La figure 1V.11 représente la ligne de saturation pour chaque variation d’hauteur
d’eau. L’abaissement du niveau d’eau entraine le rabattement de la ligne de saturation donc son

éloignement du parement aval ce qui influe positivement sur le coefficient de sécurité.
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H=25m

H=17m

H=10m

Figure V.11 : Visualisation de la ligne de saturation en variant la hauteur d’eau dans le
réservoir.

Les conditions les plus critiques de stabilité du talus aval correspondent aux périodes ou le niveau
de I’eau dans le réservoir est le plus haut. En effet, les contraintes totales dans le talus, le long d’une
surface potentielle de glissement, ne dépendent pratiquement pas du niveau de I’cau dans le
réservoir.

En revanche 1’écoulement qui s’établit a travers 1’ouvrage géneére dans le talus aval des pressions
interstitielles d’autant plus importantes que la surface de I’eau dans le réservoir est a une cote plus
élevée. Il s’ensuit que la montée de I’eau dans le réservoir se traduit par une diminution des
contraintes effectives dans le talus aval. 1l en résulte une diminution de la résistance au cisaillement
et par suite de Fes.

La figure suivante visualise les pressions d’cau dans le corps du barrage, ces pressions varient entre

une valeur maximale de 2.5.10° Pa et une valeur minimale nulle.
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Figure 1V.12 : Visualisation des pressions interstitielles régnant dans le corps de la digue.

Le réseau d’écoulement est influencé par la hauteur d’eau a I’amont, la position du drain, les
variations du rapport de perméabilité remblai-fondation.. .1l subit, par ailleurs, des variations dans le

temps en relation avec le remplissage ou la vidange du réservoir (figure 1V.13).

, Iy

Figure 1V.13 : Visualisation du réseau d’écoulement dans la digue.

La figure suivante visualise la surface de glissement en écoulement permanent.

Figure V.14 : Visualisation de la surface de glissement.

IV.4 Présentation de I’outil de simulation Géo-Slope

1V.4.1 Introduction

Geo-Slope est un logiciel de calcul géotechnique. Il permet de traiter les différents problemes du sol
comme le glissement des terrains, le tassement, la consolidation, les infiltrations des eaux dans le
corps de la digue d’un barrage et d'autres problémes liés a la géotechnique.

Plusieurs programmes sont intégrés dans la fenétre générale du logiciel :
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- SLOPE/W: Permet de calculer le coefficient de sécurité d’un talus naturel ou artificiel par les
méthodes d’analyses classiques et aussi par la méthode des éléments finis mais a l'aide de la
modélisation obtenue par le programme SIGMA/W.

- SEEP/W: Permet de calculer les infiltrations des eaux (Par la méthode des éléments finis).

- SIGMA/W: Permet d’analyser les problémes de la relation contraintes / déformations (Par la
méthode des éléments finis).

- QUAKE/W: Permet de définir le comportement d’un terrain sous 1’effet d’un séisme (Par la
méthode des éléments finis).

- TEMP/W: Permet d’analyser les problémes géothermiques du sol (par la méthode des éléments

finis).

Dans notre étude, on va se limiter aux deux programmes SLOPE/W et SEEP/W utilisés dans

I’analyse du comportement des digues en terre.

IV.4.2 SLOPE/W
1IV.4.2.1 Présentation

SLOPE/W est un logiciel qui utilise la théorie d'équilibre limite pour calculer le facteur de sécurité
des pentes. La formulation compléte de SLOPE/W permet d’analyser facilement les problémes de
stabilité des pentes simple et complexe en utilisant différentes méthodes de calcul du facteur de
sécurité.

SLOPE/W a des applications dans I’analyse et conception des projets géotechnique, civil,

hydrogéologique et minier.

IV.4.2.2 Domaine d’application

SLOPE/W est un puissant programme d'analyse de stabilité des talus. Utilisant la méthode de
I'équilibre limite, il est capable de modéliser les sols de types hétérogenes, de stratigraphie
complexe avec différentes conditions de pression interstitielle. Des analyses peuvent étre exécutées
en utilisant des parameétres déterministes ou probabilistes d'entrée. En plus, les forces programmées
en utilisant 1’analyse des forces en éléments finis peuvent étre utilisées dans la programmation en
équilibre limite pour la plupart des analyses de stabilité des pentes. La combinaison de tous ces
dispositifs signifie que SLOPE/W peut étre employé pour analyser presque n'importe quel probleme
de stabilité de pente rencontré.
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IV.4.2.3 Analyse de stabilité des pentes
IV.4.2.3.1 Méthodes d'analyse

La formulation compléte de SLOPE/W permet d'analyser la stabilité en utilisant les méthodes
suivantes: la méthode ordinaire (ou Fellenius), la méthode Bishop simplifiée, la méthode Janbu
simplifiée, la méthode de Spencer, la méthode de Morgenstern-Price, méthode du Corps des
ingénieurs, la méthode de Lowe-Karafiath, la méthode d'‘équilibre limite généralisée (GLE) et la

méthode d’élément finis.

1V.4.2.3.2 Analyse probabiliste

SLOPE/W peut effectuer des analyses probabilistes de calcul de stabilité des pentes en tenant
compte de la variabilité et I'incertitude associés a l'analyse des paramétres d'entrée. Une analyse
probabiliste vous permet de quantifier statistiquement la probabilité de défaillance d'une pente en

utilisant la méthode de Monte Carlo.

La méthode de Monte Carlo est une procédure de calcul simple mais polyvalente qui est trés
convenable pour un ordinateur a grande vitesse. En général, la mise en ceuvre de la méthode
comprend les étapes suivantes (Yang, Fredlund et Stolte, 1993):

* la sélection d'une procédure de solution déterministe, comme la méthode de Spencer ou la
méthode des forces en éléments finis.

* les décisions concernant les paramétres d'entrée doivent étre modélisées de fagon probabiliste et la
représentation de leur variabilité en fonction d'un modéle de distribution normale en utilisant la
valeur moyenne et I'écart type.

* l'estimation de nouveaux paramétres d'entrée et de la détermination de nouveaux facteurs de
sécurité, de nombreuses fois.

* la détermination du facteur de sécurité calculé, la densité de probabilité¢ et de la distribution de
probabilité du probléme.

En SLOPE/W, la surface de glissement critique est d'abord déterminée, basée sur la valeur moyenne
des paramétres d'entrée, en utilisant les methodes de I'équilibre limite et le calcul des forces en
utilisant I’analyse des forces en éléments finis. L'analyse probabiliste est ensuite effectuée sur la
surface de glissement critique, en tenant compte de la variabilité des paramétres d'entrée. La
variabilité des parametres d'entrée est supposée étre normalement distribuée avec des valeurs
moyennes et des ecarts-types spécifies.

Au cours de chaque essai Monte Carlo, les paramétres d'entrée mis a jour sont basés sur un nombre

normalisé aléatoire. Les coefficients de sécurité sont ensuite calculés en fonction de ces paramétres
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d'entrée mis a jour. En supposant que les coefficients de sécurité sont également distribués
normalement, SLOPE / W détermine la moyenne et les écarts-types des coefficients de sécurité. La
fonction de distribution de probabilite est alors obtenue par la courbe normale.

Le nombre d'essais de Monte Carlo dans I'analyse dépend du nombre de variables des parametres
d'entrée et la probabilité attendue du glissement. En général, le nombre d'essais requis augmente
avec le nombre de variables d'entrée ou la probabilité attendue du glissement devient plus faible. Il
n'est pas rare de faire des milliers d'essais en vue d'atteindre un niveau acceptable de confiance dans
I’analyse de Monte Carlo (figures 1V.15, IV.16) (Mostyn et Li, 1993).

Probability Density Function
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Figure 1V.15 : Résultats de I'analyse probabiliste sous forme d’une fonction de densité de
probabilité (Geo-slope, 2002).
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Figure 1V.16 : Résultats de I'analyse probabiliste sous forme d’une fonction de distribution de
probabilité (Geo-slope, 2002).
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IV.4.3 SEEP/W
1VV.4.3.1 Présentation

SEEP/W est un logiciel d'éléments finis qui peut étre utilisé pour modéliser le mouvement et la
distribution de pressions interstitielles dans un milieu poreux tel que le sol. Sa formulation complete
permet d'analyser a la fois des problemes d'infiltration simple et tres complexe. SEEP/W est

appliqué dans I'analyse et la conception des projets géotechnique, civil, hydrogéologique et minier.

IV.4.3.2 Domaine d’application

SEEP/W est un programme général d'analyse des infiltrations qui modélise I’écoulement saturé et
non saturé. Sa capacité a modéliser 1’écoulement non saturé permet de traiter un grand nombre de
problémes réels.

L'introduction de 1’écoulement non saturé dans la modélisation des eaux souterraines est importante
pour obtenir des résultats réels. Dans les sols, la conductivité hydraulique et la teneur en eau, ou
I'eau stockée, change en fonction de la pression interstitielle. SEEP/W modélise ces relations
comme des fonctions continues. La plupart des autres logiciels d'analyse d'infiltration ne prennent
pas ces relations en compte.

IV.4.3.2.1 Ecoulement non confiné

SEEP/W peut facilement gérer des problemes d'écoulement non confiné, car il est formulé pour
calculer les écoulements saturés et non saturés. Avec SEEP/W on discrétise le domaine
d'écoulement en un maillage en éléments finis.

Apreés la réalisation d’une solution de convergence, le contour de pression nulle dans la maille est
la nappe phreatique, comme [lillustre la figure 1V.17. La nappe phréatique n'est pas une limite
d'écoulement, mais simplement une ligne de pression zéro. Non seulement cela simplifie I'analyse
des écoulements a surface libre, mais il comprend I'écoulement dans la zone capillaire au-dessus de
la nappe phréatique, qui est une composante réelle et significative du débit total. Cette partie de

'écoulement est illustrée par les vecteurs d’écoulement au-dessus de la surface phréatique.
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Figure 1V.17 : Ecoulement non confiné dans un barrage en terre (Geo-slope, 2002).

IV.4.3.2.2 Les pressions interstitielles

SEEP/W peut également étre utilisé pour modéliser la dissipation de la pression interstitielle. Un
cas typique est la dissipation de la pression interstitielle dans le corps d’un barrage aprés la vidange.
Dans la figure 1V.18, un état d'équilibre a pu étre atteint apres un certain temps puis le réservoir est
soudainement vide. La formulation de SEEP/W saturé ou non saturé permet danalyser la
dissipation des pressions interstitielles.

La modélisation de la dissipation des pressions interstitielles permet d'effectuer des analyses de

consolidation.
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Figure 1V.18 : Dissipation des pressions interstitielles dans un barrage en terre apres la
vidange (Geo-slope, 2002).
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1VV.4.3.2.3 Infiltration transitoire

Un autre type de problémes qui peut étre analysé a l'aide de SEEP/W est I’infiltration transitoire.
SEEP/W peut rendre compte du drainage du sol et les changements de la conductivité hydraulique
qui se produisent lors des écoulements d'infiltration transitoire. La figure 1VV.19 montre la migration
du front de mouillage a travers un barrage en terre apres le remplissage du réservoir tandis que la

figure 1V.20 montre I’évolution de la nappe phréatique aprés une vidange rapide.
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Figure 1V.19 : Evolution du front de mouillage a travers le corps d’un barrage lors d’un
remplissage rapide (Geo-slope, 2002).
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Figure 1V.20 : Evolution de la surface de la nappe phréatique dans le corps d’un barrage lors
d’une vidange (Geo-slope, 2002).
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IV.5 Etude paramétrique utilisant le logiciel Géo-slope
Deux exemples de référence sont présentés dans cette section puis une étude paramétrique a été

lancée dans le but de voir I’influence de certains parameétres.

IV.5.1 Influence de la hauteur du barrage et de la perméabilité du matériau sur le coefficient
de sécurité

IV.5.1.1 Exemples de référence

Les deux exemples de référence sont des barrages en terre homogeénes reposant sur un substratum
(figure 1V.21)
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Figure 1V.21 : Exemples de référence.

Les caractéristiques géométriques des deux barrages, respectivement de 10m et 20m de hauteur
avec un drain horizontal, reposant sur un substratum sont présentées dans le tableau ci-dessus
(tableau 1V.4) :

Tableau V.4 : Données géométriques des deux barrages.

Digue Hauteur de la | Largeurdela | cote retenue Pentes des talus
digue (m) créte (m) normale amont et aval

Dans cette application, nous avons cherché a déterminer le coefficient de sécurité pour les deux
barrages dans les trois conditions de chargements (fin de construction, écoulement permanant et

vidange rapide). Pour chaque barrage, on étudie deux cas, perméabilité faible et perméabilité forte.
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IV.5.1.2 Barrage homogéne de 10m d’hauteur

Le tableau IV.5 et celui 1V.6 représentent les valeurs de Fs pour une perméabilité respectivement

faible (K= 1.9 10® m/s) et forte (K=10" m/s).

Modélisation numérique bidimensionnelle

Tableau IV.5 : Valeurs de Fs, cas de:
barrage de 10m d’hauteur avec une perméabilité faible.

Cas Fin de Régime Vidange apres
construction | permanant 5 jours 21 jours 4000 jours
Amont 4.38 8.08 3.67 3.74 4.1
Aval 4.38 4.30 4.29 431 4.38
Tableau 1V.6: Valeurs de Fs, cas de:
barrage de 10m d’hauteur avec perméabilité forte.
Cas Fin de_ Régime Vidange aprés
construction permanant 5 jours 21 jours | 4000 jours
Amont 4.38 8.08 4.30 4.35 4.38
Aval 4.38 4.30 4.38 4.38 4.38

IVV.5.1.3 Barrage homogéne de 20 m d’hauteur

Le tableau IV.7 et celui 1V.8 représentent les valeurs de Fs pour une perméabilité respectivement

faible (K= 1.9 10® m/s) et forte (K=10" m/s).

Tableau 1V.7 : Valeurs de Fs, cas de:
barrage de 20 m d’hauteur avec une perméabilité faible.

Cas Fin de Régime Vidange aprés
construction | permanant 5 jours 21 jours 4000 jours
Amont 2.82 4.87 2.10 2.18 2.40
Aval 2.82 2.74 2.74 2.75 2.82
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Modélisation numérique bidimensionnelle

Tableau V.8 : Valeurs de Fs, cas de:
barrage de 20m d’hauteur avec perméabilité forte.

Cas Fin de Régime Vidange apres
construction | permanant 5 jours 21 jours 4000 jours
Amont 2.82 4.87 2.64 2.77 2.82
Aval 2.82 2.74 2.82 2.82 2 .82

La figure suivante visualise respectivement la ligne de saturation dans le cas ou la perméabilité est

faible puis quand elle devient forte.

N

AN

a-Perméabilité faible

b-Perméabilité forte

Figure 1V.22 : Représentation schématique de I’écoulement dans un barrage homogéne
pendant une vidange rapide apres 5 jours.
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Les résultats de modélisation montrent que :

L’étude de la stabilité concerne les deux cotés en fin de construction, le coté aval en
fonctionnement normal et le coté amont en vidange rapide (d’aprés I’analyse des tableaux), ce

qui est confirmé par les études antérieurs (G.philipponnant &B.Hubert, 2000).

Pour un barrage homogéne avec un materiau isotrope, la surface libre est indépendante de la
valeur de la perméabilité en régime permanant, ce qui est confirmé par 1’équation de Laplace,

alors le coefficient de sécurité est invariable (tableaux IV.5-1V.6, IV.7-1V.8).

Les simulations numériques montrent que la hauteur du barrage influe énormément sur le
coefficient de sécurité, plus le barrage est éleve moins il est stable. D’apres la littérature, les
barrages en terre sont les plus particulierement employés comme barrages de faible hauteur.
Selon Marche (2008), la probabilité de rupture d’un barrage en remblai croit avec la hauteur,
passant de 0,2 % pour les toutes petites hauteurs (moins de 10 m) a 14 % pour les grands

barrages (hauteur supérieure a 50 m).

En vidange rapide, le coefficient de perméabilité influe sur la position de la nappe phréatique
donc sur le débit, alors si la perméabilité est forte les pressions interstitielles se dissipent
rapidement, le débit de vidange est eleve et par conséquent le temps de vidange est court, car le
niveau de la nappe baisse rapidement contrairement a la perméabilité faible ou le barrage
devient moins stable (figure 1V.22). Mémes conclusions aux quelles ont abouti LIU et ZHANG
(2010) et Souliyavong et al. (2012).

Lors de la vidange rapide, le coefficient de sécurité baisse en amont, plus le temps de vidange est

long plus sa valeur augmente. Le coté aval n’est pratiquement pas influencé.

IV.5.2 Comportement du talus amont en vidange

IV.5.2.1 Influence de la perméabilité sur la stabilité du talus

L’exemple de référence de la figure IV.6 a été utilis€ pour analyser I’effet de la conductivité

hydraulique sur la stabilité du talus amont en vidange, 1’analyse a été faite pour différentes valeurs
de perméabilité du matériaux de la digue (exp.,10°1.7x10*10°,5.8x10°,10°,107 et 10°® m/s).Pour

cela le taux de vidange utilisé est de 1m/jour . Il est a noter que le taux de vidange est de 0.5 a

Im/jour dans les applications d’ingénierie des barrages (Pinyol et al, 2008).

Comme le montre la figure 1V.23, pour différentes valeurs de k du matériau de la digue, le

coefficient de sécurité change différemment.
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Figure 1V.23 : Variation de Fs du talus amont en vidange.

Dans le cas d’uneperméabilité, k=10°m/s et 1.7x10m/s, le coefficient de sécurité diminue avec la
vidange de la retenue, il atteint une valeur minimale au 3/5 de la hauteur d’eau totale a vidanger
puis il augmente jusqu’a la vidange totale, alors que pour des perméabilités faibles le rapport est de
4/5. La condition non drainée temporaire au sein de la digue créée par la vidange a conduit a une
diminution dans la résistance au cisaillement des matériaux de la digue qui a leur tour entrainent la
diminution dans le facteur de sécurité. a pression interstitielle provoque une diminution dans la
résistance au cisaillement. Puis Fs commence & augmenter a partir de sa valeur jusqu’a la vidange
totale, dans ce cas la résistance au cisaillement des matériaux de la digue augmentent a cause de la
dissipation de I’eau interstitiellen analysant la stabilité du talus amont d’un remblai en vidange (la
vidange n’est pas totale), ont confirmé les résultats trouvés pour le cas d’une perméabilité forte
(1.7.10m/s), tout en faisant remarquer qu’il existe une valeur critique de la hauteur d’eau totale &
vidanger pour laquelle le coefficient de sécurité qui diminuait jusqu’a la fin de la vidange. Alors
que dans le cas d’une perméabilité faible (5.8.10°°), ils soulignent que le facteur de sécurité diminue
graduellement avec 1’abaissement du niveau d’eau dans le réservoir. Nous pensons que ce résultat
est du a ce que la vidange n’était pas totale, la valeur minimale de Fs n’était pas encore atteinte.

en étudiant un modéle d’un barrage en terre typique en Australie, ont proposé un intervalle de ,de la
hauteur totale a vidanger pour laquelle le coefficient de sécurité qui diminuait atteint son minimum

et cela pour une forte ou faible perméabilité (3.10°m/s, 3.10°, 3.107).

La figure suivante visualise 1’évolution de la ligne de saturation dans le corps du barrage lors de la
vidange pour une forte et faible perméabilité. Nous pouvons voir que la surface libre de I’cau dans
le talus s’abaisse rapidement lors de la vidange quand le matériau de la digue a une perméabilité

forte ce qui veut dire que la pression de 1’eau interstitielle se dissipe rapidement.
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Chapitre 1V

a-Perméabilité faible (10°m/s)

b-Perméabilité forte (10°m/s)

Figure 1V.24 : Visualisation de I’évolution de la ligne de saturation lors de la vidange.

IV.5.2.2 Effet du taux de vidange sur la stabilité du talus

Pour étudier I’effet du taux de vidange sur la stabilité du talus amont lors de la vidange, plusieurs

rapports ont été retenus (1m/j, 2m/j, 6m/j, et 8m/j). Les résultats de I’analyse sont présentés sur la

figure suivante.
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vidange du réservoir(k=103)

Figure 1V.25 : Variation de Fs du talus amont pour différents taux de vidange.

Comme le montre la figure 1V.25, les facteurs de sécurité du talus amont du barrage augmentent a
mesure que le taux de vidange diminue. Le taux de vidange faible donne plus de temps a la pression

de I’eau interstitielle de la zone saturée a se dissiper.

La dissipation de la pression interstitielle augmente la résistance au cisaillement des matériaux du
barrage. La pression de I’cau interstitielle peut étre réduite a une valeur négative (succion) pendant
le processus de dissipation et par conséquent la stabilité du talus amont augmente. En revanche, un
taux de vidange élevé (exp. 8m/j) ne procure pas un temps suffisant a la pression de 1’eau
interstitielle a se dissiper. Par conséquent I’augmentation de la résistance au cisaillement des
matériaux du barrage soumis a un taux de vidange élevé est inférieure a celle des matériaux sujets a

un faible taux de vidange.

1V.5.2.3 Effet de ’anisotropie sur la stabilité du talus

La sécurité de 1’ingénierie des talus devient chose incertaine. Par exemple, I’analyse préliminaire
des causes de rupture du barrage Gouhou en Chine montre que son coefficient de perméabilité
horizontal est supérieur a celui vertical de 45 fois (Liu et al, 1998). Par conséquent, il est nécessaire
d’étudier 1’anisotropie des pentes afin de mettre en évidence ’anisotropie des corps hétérogenes et

de fournir un fond théorique.
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Figure 1V.26 : Variation de Fs du talus amont en vidange pour différents rapports de
perméabilite.

Dans cette etude trois rapports différents de perméabilité sont pris en compte, les rapports kx/ky
sont: 1, 5, 20. Comme le montre la figure 1V.26, le coefficient de sécurité augmente avec la
diminution du rapport de perméabilite, il se stabilise au rapport 3/5 de la hauteur d’eau totale a
vidanger (Fs minimal) jusqu’a la vidange totale. Les résultats montrent que 1’anisotropie a un
impact significatif sur le champ d’infiltration et le facteur de sécurité du talus dans les conditions de

vidange.

IVV.6 Conclusion

Ce chapitre a été I’occasion de présenter deux logiciels de calcul géotechnique Flac2d et Géo-slope.
Ce sont des logiciels respectivement en différences finies et en éléments finis. Des études
paramétriques ont été élaborées pour voir I’influence de certains paramétres sur le comportement

d’un barrage en terre homogene.

Le rabattement de la ligne de saturation et 1’évacuation du débit de fuite dans un barrage en terre
homogene peuvent étre assuré en installant un drain horizontal dont sa longueur est comprise dans
cet intervalle : Ly = [1/4, 1/3]L,.

L’analyse des résultats a montré que 1’é¢tude de la stabilit¢ concerne les deux cotés en fin de
construction, le coté aval en fonctionnement normal et le coté amont en vidange rapide ce qui est

confirmé par les études antérieurs.
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La surface libre est indépendante de la valeur de la perméabilité du barrage homogene de matériau
isotrope en écoulement permanent. Ce cas est plus défavorable a la stabilité du talus aval, par contre

le talus amont est stable (retenue pleine) grace a la présence de la charge d’eau.

Pour ce dernier talus, le risque de rupture par glissement est maximum a la suite d’une vidange
rapide lorsque ce talus est constitué d’un sol suffisamment peu perméable pour que la surface libre
de I’eau dans le talus s’abaisse beaucoup plus lentement que la surface de ’eau dans le réservoir. A
la suite de la vidange, un écoulement dirigé vers I’amont et trés grossiérement assimilable a un

écoulement horizontal s’établit dans le talus amont.

Dans ces conditions, les contraintes normales totales et les pressions interstitielles en chaque point
de la surface potentielle de glissement subissent des variations du méme ordre, si bien que les
contraintes normales effectives et par la suite la résistance au cisaillement varient peu.

En revanche, la suppression de la poussée stabilisatrice exercée par ’eau du réservoir sur le
parement du talus avant la vidange, provoque une importante augmentation des contraintes le long
de la surface de glissement, ce qui entraine une forte diminution de Fs. Ce dernier atteint une valeur
critique minimale de la hauteur d’eau totale a vidanger puis augmente jusqu’a la vidange totale,

pour une forte ou faible perméabilité du matéeriau de la digue.

Le coefficient de perméabilité influe sur la position de la nappe phréatique, alors si on est en
présence d’un matériau de forte perméabilité, les pressions interstitielles se dissipent rapidement, le
débit de vidange est élevé et par conséquent le temps de vidange est court, car le niveau de la nappe

baisse rapidement contrairement a un matériau peu perméable ou le barrage devient moins stable.

Aussi la diminution du temps de vidange entraine le risque d’instabilité du fait que les pressions

interstitielles n’ont pas eu le temps de se dissiper.
Un taux de vidange faible augmente la stabilité du talus amont du barrage en terre.

L’infiltration dans les sols anisotropes a un effet significatif sur le champ d’infiltration et le facteur
de sécurité du talus lors de la vidange, ce dernier augmente avec la diminution du rapport de

perméabilite.
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CHAPITRE V

APPLICATION SUR LA RETENUE DE OUED EL KOLLA

V.1 Introduction

Lors des précipitations survenues en mars-avril de I'année 2007, la retenue collinaire de Oued El-
Kolla, dans la commune de Hassasha a 18 km de la ville d'Ain- Tmouchent, a subi des dommages
importants ayant occasionné des bréches et des tournants différentiels pouvant engendrer une
rupture de la digue au cas ou d'autres crues se manifesteraient. Un cri de détresse a été lancé par
I'association des irrigants de la R.C de Oued El-Kolla. 1l est a rappeler que I'ouvrage en question a
été réalisé au titre d'un prét de la Banque mondiale (BIRD), alloué au secteur des foréts dans le
cadre du programme de I'emploi rural (PER) déja cloturé. Aprés ce que qualifient certains «de
sinistre», I'administration des foréts, en concert avec les responsables de la wilaya, ont opté pour
une expertise de l'ouvrage dans son ensemble en vue de déterminer les travaux a entreprendre pour
sa rehabilitation (www.lequotidien-oran.com).

C’est dans I’optique de voir les causes des endommagements survenus a cette retenue que, dans ce
chapitre, une étude de stabilité a été entreprise ainsi que des études paramétriques ont été envisagées
de I’influence des propriétés géométriques, mécaniques et du systéme de drainage. Les résultats de
simulation obtenus dans le chapitre précédent sont pris en considération dans cette application.
L’analyse numérique a été faite a 1’aide du code de calcul Flac2d et du logiciel Géo-SlopeV5
(Slope/W et Seep/W).

Une étude pseudo-statique avec une analyse probabiliste a été elaborée a 1’aide du logiciel Géo-

Slope.

V.2 Présentation du modéle numérique

Le barrage de Oued El-Kolla est un barrage en terre homogene reposant sur une fondation dont les
caractéristiques géométriques sont présentées dans la figure V.1. Le réservoir est supposé rempli

instantanément. Ainsi la charge hydraulique en amont est égale a 21,5 m.
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3I0m

i =
»

T 45m 136.75m 45m

Figure V.1: Géométrie du barrage étudié.

Ce barrage est muni d'un prisme de drainage dont les dimensions sont les suivantes:

Talusamont :1/1;
Talus aval: 1/2.5 ;

Hauteur : 4 m ;

Largeur au sommet : 2m ;

Les bermes sont exécutées a une hauteur de 15 m, leur largeur est de 3 m.

V.2.1 Propriétés mécaniques et hydrauliques du barrage

Les propriétés mécaniques et hydrauliques du barrage sont récapitulées dans le tableau V.1

Tableau V.1: Données mécaniques et hydrauliques du barrage.

Paramétres Corps du Fondation
barrage
¢ (°) angle de frottement. 1,5 16,5
C (kPa) cohésion. 0 1,0
vsat (KN/m®) poids volumique du sol saturé. 21,0 20,2
va (KN/m®) poids volumique sec du sol. 17,1 17,7
K (m/s) coefficient de perméabilite. 1 2

116



Chapitre V Application sur la retenue de Oued EI Kolla

V.2.2 Maillage et conditions aux limites

Plusieurs densités de maillage ont été testées afin de trouver un compromis entre la précision et le

temps de calcul.

Pour étudier le barrage avec sa fondation, on a adopté les dimensions de la fondation telle que

I’influence des sections extrémes n’étant plus sensible sur les résultats (figure V.2).

a) Maillage (40*40) utilisé par le logiciel Flac.

15 |—
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b) Maillage assez dense utilisé par le logiciel Géo-Slope.
Figure V.2 : Maillage utilisé.

Les conditions aux limites mécaniques sont:
e La nullité¢ des déplacements verticaux et horizontaux a la base du maillage et ceux
horizontaux des frontiéres verticales de la fondation.

La figure V.3, ou 4 est le potentiel, indique les conditions aux limites hydrauliques considérées

dans le calcul, ou:

ABCD: ligne de courant (limite imperméable) ;
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FGD: ligne équipotentielle de charge H, (charge appliquée en amont);

AE: ligne équipotentielle de charge 0, (charge appliquée en aval);

: .0
FJ: ligne de saturation, 9 _ 0, ¢ =Y,
on

JIE: ligne de suintement, 4 =y ;

Figure V.3 : Conditions aux limites hydrauliques.

Dans Flac, les calculs hydrauliques sont effectués a 1’aide des pressions interstiticlles, alors que

dans le logiciel Géo-Slope, ils sont effectués a 1’aide des charges hydrauliques

Les frontieres non déclarées (AB, BC, CD et FK) dans Flac, sont considérées imperméables par
défaut.

La surface libre et la surface de suintement ne sont pas fixées, elles sont cherchées par le logiciel.

V.3 Calcul de la stabilité de la digue

Un talus est stable lorsque les moments des forces actives sont inférieurs aux moments des forces
passives qui sont essentiellement des forces de résistance au cisaillement. La valeur du coefficient
de sécurité est définie par le rapport des moments résistants sur les moments moteurs.

En général, on considere qu'un coefficient égal a 1,5 assure une marge de securité suffisante mais
on admet des valeurs plus faibles lorsque les conditions de rupture les plus sévéres sont prises en

compte dans le calcul : cas des tremblements de terre, de vidange rapide, etc.
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Par ailleurs, le coefficient de sécurité augmente de fagon continue avec le temps sous 1'influence de
la consolidation essentiellement de la fondation. Il en résulte ainsi que le coefficient calculé
représente un minimum pratiquement toujours dépasse par le coefficient de sécurité réel.

Toutefois, il ne faut pas oublier que les essais de laboratoire qui permettent de déterminer les
caractéristiques du sol, servant de base aux calculs, ne peuvent reproduire les conditions exactes du
phénomeéne a 1'échelle naturelle. Par conséquent, ces calculs ne doivent étre considérés que comme

une indication qu'un jugement sOr devra interpréter (Post et Londe, 1953).

V.4 Résultats de I’expérimentation numérique et interprétations

V.4.1 Analyse de la stabilité en modifiant les caracteristiques géométriques du barrage et le
systeme de drainage

V.4.1.1 Organigramme suivi pour le calcul de Fs

L’organigramme suivant (Figure V.4) résume les étapes suivies pour le calcul du coefficient de
sécurité et les changements a prévoir en utilisant le code de calcul Flac2d.

Le calcul est effectué pour les trois conditions de chargement a savoir :

- fin de construction;
- Retenue pleine (Régime permanent);

- Lors d'une vidange rapide (Régime transitoire).
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Figure V.4 : Organigramme suivi pour le calcul de Fs.

120



Chapitre V Application sur la retenue de Oued EI Kolla

V.4.1.2 Stabilité en fin construction

Le coefficient de sécurité calculé pour le talus amont et celui aval, est supérieur au Fs requis

(tableau V.2), donc pour cette étape de calcul la digue est stable.

Tableau V.2: Valeurs de F, cas de fin construction.

Fs min requis Fs min calculé

1.4 Talus amont Talus aval
1.84 1.75

V.4.1.3 Stabilité en écoulement permanent
V.4.1.3.1 Le drain bouché

En supposant le drain bouché, nous avons obtenu un Fs inférieur au F requis. La stabilité du talus
aval ne sera donc assurée que si les systemes de drainage remplissent correctement leurs roles. Il

importe donc que leur réalisation soit tres soignée. Les valeurs sont données dans le tableau ci-
dessous.

Tableau V.3: Valeurs de F, cas de I’écoulement permanent (drain bouché).

Talus aval

Fs min requis Fs min calculé

1.5 1.22

V.4.1.3.2 Le drain fonctionne convenablement

La valeur de F; trouvée est donnée dans le tableau V.4.1l se dégage que le Fs calculé pour le (casl)
est inférieur a celui requis. Il faut par conséquent, soit adoucir la pente, soit élargir les bermes, soit
modifier le systéme de drainage.

Tableau V.4: Valeurs de F, cas de I’écoulement permanent (drain non bouché).

Talus aval

Fs min requis Fs min calculé

1.5 1.29

D’apres la littérature, pour des remblais de hauteur supérieure a 15 metres, il est recommandé de
prévoir des bermes. Ces dernieres ont le double intérét :
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- de limiter les effets du ruissellement le long de la pente ;

- de permettre un acces au talus, a des piezomeétres ainsi que pour les opérations d’épandage de la
terre végétale, d’engazonnement et d’entretien ultérieur.
Donc la premiére solution était d’élargir les bermes de 3m a 6m (cas 2).
Le coefficient de sécurité calculé est meilleur que le cas précédent (casl) mais est toujours inférieur

au Fs requis. Les valeurs sont données dans le tableau V.5.

Suite a ce résultat, la solution de radoucir la pente aval de 2.5 a 3 a été choisie, les bermes sont

ramenées a 3m (cas 3). Le Fscalculé est resté inférieur au Fs requis mais est meilleur que le cas 2.

L’¢étape suivante consistait a élargir les bermes et a radoucir la pente aval (cas 4). Les résultats
montrent une légere amélioration du Fs.

Suite a ce résultat, nous avons ramené les bermes a 3m de largeur et adouci la pente amont de 3 a 4
et la pente aval de 2.5 a 3 (cas 5).Les calculs ne nous ont amené a aucune amélioration du Fs par
rapport au cas 4.

Enfin en élargissant les bermes et en adoucissant les pentes amont et aval (cas 6), le coefficient de
sécurité s’est amélioré mais la digue est toujours dans un état d’instabilité. Les résultats de calcul

sont présentes dans le tableau V.5.

Tableau V.5: Valeurs de F pour les différents cas étudiés (avec prisme de drainage).

Cas?2: Cas3: Cas4 : Cash: Casb :

Fruit amont=3

Fruit amont =3

Fruit amont =3

Fruit amont=4

Fruit amont =4

Fruit aval =2.5 Fruit aval =3 Fruit aval =3 Fruit aval =3 Fruit aval =3
Berme = 6m Berme = 3m Berme = 6m Berme = 3m Berme = 6m
Fs min 1.33 1.41 1.42 1.42 1.46

calculé

V.4.1.3.3 Le prisme de drainage est remplacé par un drain horizontal

Pour augmenter la stabilité du barrage Oued El-Kolla et d’aprés les résultats de simulation
obtenus dans le chapitre précédent, le prisme de drainage est remplacé par un drain horizontal de

longueur égale a 1/4 de la longueur de la base du barrage (Lq=1/4Ly ).

Le coefficient de sécurité calculé pour ce cas (casl) est meilleur que celui calculé pour le cas d’un

prisme de drainage (sans aucune correction faite au niveau des pentes et des bermes), mais toujours
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inférieur au F requis, les résultats sont présentés dans le tableau V.6. La figure V.5 visualise la
ligne de saturation qui est trés proche du talus aval si le barrage est muni d’un prisme de drainage.

Ceci peut induire une érosion dans cette partie et qui peut causer la rupture de la digue.

Tableau V.6: Valeurs de F; avant et apreés le changement du drain.

Fs min calculé Fs min calculé
Cas : d’un prisme de drainage Cas : d’un drain horizontal
1.29 1.38

JOB TITLE : écoulement permanent

FLAC (Version 5.00)

LEGEND

18-Oct-11 22:31
step 657264

Flow Time  5.0813E+07
-1.229E+01 <x< 2.335E+02
-9.717E+01 <y< 1.487E+02

Boundary plot

— ————

»»»»»»»

(@) cas d’un prisme de drainage.

JOB TITLE : écoulement permanent ¢10n2 )

FLAC (Version 5.00)

LEGEND

12-Dec-11 22:25
step 682145

Flow Time  5.0813E+07
-1.229E+01 <x< 2.335E+02
-9.717E+01 <y< 1.487E+02

— —

(b) cas d’un drain horizontal.

Figure V.5 : Visualisation de la ligne de saturation.
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Pour apporter des remedes au (casl), nous avons décidé d’adoucir la pente aval (cas 2), en ramenant

le fruit aval a 3, nous avons obtenu un Fs proche du Fsrequis.

Le cas3 consistait a adoucir la pente aval de 2.5 a 3 et a élargir les bermes de 3m a 6m, le Ftrouvé

est égal au F requis, on peut dire que notre digue est stable.

En faisant varier le fruit amont de 3 a 4 et le fruit aval de 2.5 a 3, tout en gardant les bermes égales a

3m (cas 4), la valeur de Fs augmente, elle dépasse celle requise.

Pour une meilleure stabilité nous avons pensé a varier le fruit amont de 3 a 4 et le fruit aval de 2.5 a
3, tout en élargissant les bermes de 3m a 6m (cas5), nous avons obtenu un Fs supérieur au Fs trouvé

pour le cas 4, les résultats sont présentés dans le tableau ci-dessous.

Tableau V.7: Valeurs de F pour les différents cas étudiés (avec drain horizontal).

Cas2: Cas3: Cas4 : Cas5 :

Fruit amont=3

Fruit amont =3

Fruit amont =4

Fruit amont=4

Fruit aval =3 Fruit aval =3 Fruit aval =3 Fruit aval =3
Berme = 3m Berme = 6m Berme =3m Berme = 6m
Fs min 1.49 1.50 1.52 1.55

calculé

En conclusion, nous pouvons dire que I’installation d’un drain horizontal est recommandée. Aussi
nous pouvons retenir pour le talus amont un fruit de 4 et pour le talus aval un fruit de 3. Pour plus

de sécurité, les bermes peuvent étre élargies de 6m.

V.4.1.4 Stabilité en cas d’une vidange rapide

Avec les caractéristiqgues géométriques obtenues suite au calcul de stabilité en écoulement
permanent ainsi que I’installation d’un drain horizontal, nous avons procédé au calcul de la stabilité
du talus amont au cas ou une vidange rapide serait pratiquée. Les résultats sont donnés dans le

tableau V.8. On obtient la stabilité dans le cas d’une vidange totale de la réserve d’eau amont.
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Tableau V.8: Valeurs de Fs, cas d’une vidange rapide.
Fs min calculé
Fruit amont =4 Fruit amont=4
Fs min requis Fruit aval =3 Fruit aval =3
Berme = 3m Berme = 6m
1.3 1.40 1.44

V.4.1.5 Influence des bermes sur la stabilité d’une digue

En écoulement permanent et dans le cas ou notre barrage est menu d’un prisme de drainage (aucun
changement n’est fait au niveau des pentes), en augmentant le nombre de bermes et en les

élargissant, les résultats de calcul sont présentes dans le tableau V.9.

En analysant le cas 2 et le cas 3, on remarque que le coefficient de sécurit¢é n’a pas changé
significativement, donc nous pouvons dire que le choix d’élargir les bermes ou d’augmenter leur

nombre, cela revient a d’autres facteurs de mise en ceuvre, économiques. ..

Tableau V.9: Influence des bermes sur le coefficient de sécurité.

Casl: Cas 2:
Nombre de berme=2 Nombre de berme=2

Cas3:
Nombre de berme=4
Berme = 3m

Berme = 3m Berme = 6m

Fs min calculé 1.29 1.33 1.32

La variation dans la largeur des bermes des talus amont et aval du barrage, affecte directement le
facteur de sécurité. Ces résultats d’analyse sont confirmés par et al. (201), en analysant
numériquement a 1’aide du logiciel Géo-Studio(Geo-Slope) la stabilit¢ d’un barrage en terre
(Bhimdi) de 21m de hauteur.
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V.4.2 Analyse de la stabilité en modifiant les caractéristiques géotechnique du barrage

D’aprés Degoutte (1997), les essais triaxiaux consolidés non drainés (ou drainés) permettent
d’obtenir les caractéristiques granulaires : cohésion ¢’ et frottement interne ¢’. Les matériaux fins
intacts ou compactés ont des valeurs de cohésion ¢’ et d’angle de frottement interne ¢’ rarement
hors des limites suivantes : 5 a 30 kPa pour ¢’ et 15° a 40° pour ¢@’, soit une fourchette de 25 kPa et
de 25°. La nature des matériaux a une influence importante sur ces valeurs.

On peut obtenir des caractéristiques qui sont toutes les deux soit trés médiocres (exemple : ¢’ = 10
kPa et ¢” = 20°), soit excellentes (exemple : ¢’ = 25 kPa et ¢” = 35°). Il est a noter toutefois que
I'estimation est bien moins précise que celle de ¢’.

En fondation, si la couche meuble la plus médiocre(en générale saturée ou presque et donc ¢,,=0 ou
tres faible) a une valeur de cohésion non drainée c,, de 20, 40, 60, 80, 100 KPa (des valeurs
supérieures a 100 KPa sont peu courant), on peut respectivement construire un barrage de hauteur 5,
10, 15, 20, 25 métres sans avoir a élargir sensiblement sa base, par rapport au méme ouvrage qui

serait fondé sur du rocher.

Pour entamer une étude paramétrique, a 1’aide du logiciel Géo-Slope et avoir une bonne
compréhension de l'influence des différents parameétres geotechniques sur la stabilité de ce barrage,
les parametres suivants sont retenus dans cette etude:

Digue : ¢'=0 KPa, 9’ =30 °. K=5.10" m/s.

Fondation: c'= 0 KPa, ¢’= °.

V.4.2.1 Caractéristiques choisies

V.4.2.1.1 Fonction de conductivité

D'apres la figure V.6, la conductivité hydraulique dépend de 1’état de saturation du milieu poreux, et
donc de la pression. Lorsque I’humidit¢ du milieu poreux augmente, les forces capillaires
deviennent plus faibles et les particules du milieu poreux résistent moins a I’écoulement. La
conductivité hydraulique diminue lorsque le milieu est partiellement saturé. Elle atteint sa valeur

maximale constante dans un milieu saturé.
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Figure V.6 : Fonction de conductivité hydraulique définie dans SEEP/W (conductivité
hydraulique (m /jours), pression (KPa)).

V.4.2.1.2 Fonction de stockage volumique d’eau

D'aprés la figure IV.7, le stockage volumique de 1’eau diminue lorsque le milieu est partiellement

saturé. Sa valeur maximale constante est obtenue, quand le milieu est sature.

Yol Water Content (x 0.001)

400

350

300

250

200

-40
Pressure

-20

Figure V.7 : Fonction de stockage volumique d’eau définie dans SEEP/W.

V.4.2.1.3 Fonction de vidange

La fonction de vidange exprime la charge hydraulique dans le talus amont en fonction du temps de

vidange,cette fonction est représentée dans la figure V.8.
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Figure V.8 : Fonction de frontiére de la face amont montrant la variation de la charge
hydraulique totale en fonction du temps définie dans SEEP/W.
V.4.2.2 Stabilité statique

Les résultats de 1’étude statique de la stabilité du barrage avant et aprés les modifications apportées

aux parametres géotechniques, sont résumes dans les tableaux (V.10 - V.11).

Tableau V.10: Valeurs de F, en étude statique (méthode de Bishop) avant I’utilisation des
nouvelles données.

Fin de construction o o
Talus Régime permanant | Regime transitoire
Sans nappe | Avec nappe (Vidange en 21 jours)
Amont 1.85 1.53 3.1 1.37
Aval 1.70 1.44 1.23 1.33

Remarque: On suppose que la nappe affleure la surface de la fondation.

Tableau V.11: Valeurs de F en étude statique (méthode de Bishop) aprés I’utilisation des
nouvelles données.

Fin de construction Régime t itoi
Talus Régime permanant €gime transitoire
(Vidange en 21 jours)
Sans nappe Avec nappe
Amont 2.68 2.43 3.62 1.89
Aval 2.33 2.24 1.65 1.88

Remarque: On suppose que la nappe affleure la surface de la fondation.
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Figure V.9 : Position de la ligne de saturation:
(1) avant ’utilisation des nouvelles données.

(2) apreés leur utilisation.
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L’analyse de ces résultats montre que :

e Auvec les nouvelles données, le barrage est stable pour les trois cas de chargement.

e Le coefficient de sécurité obtenu dans la situation de fin de construction pour le talus aval est
inférieur a celui du talus amont, ceci est attribue a let amont (aval 1/2.5, amont 1/3).

e Lorsque la retenue est pleine, c’est-a-dire dans les conditions normales d'exploitation, un
écoulement se produit a travers le barrage, défavorable a la stabilité du talus aval (Fs du talus
aval en régime permanant est inferieur au Fs en fin de construction).

e Le talus amont est plus stable dans le régime permanent avec retenue pleine, grace a la
présence de la charge d'eau. Donc les écoulements qui se font vers 1’aval sont favorables a sa
stabilité.

e La vidange rapide est le cas le plus défavorable pour le talus amont. Si le niveau de la nappe
baisse rapidement, il va se créer un écoulement en régime transitoire de I’eau libre contenue
dans le corps de la digue (figure V.9).

e Les pressions interstitielles ne peuvent pas mettre en jeu la stabilité d’un barrage réalisé selon
les régles de 1’art, sauf si les hauteurs piézométriques échappent aux hypothéses de calcul et
sont élevees.

Il peut y avoir trois raisons a cela :
- Un drain insuffisamment dimensionné et, a fortiori, ’absence de drain ;
- Une anisotropie de perméabilité du remblai marquée ;
- Une perte d’efficacité du drainage.
Ainsi le prisme de drainage peut étre insuffisant pour les barrages homogénes car la ligne de
saturation est généralement trés proche du talus aval alors un drain horizontal est plus

intéressant pour ce genre de barrage (figure V.9).

La figure V.10 visualise la ligne de saturation et la surface de glissement correspondant au facteur

de sécurité minimal.
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a-régime permanent (talus aval)

&=

b-Régime permanent (talus amont)

c-vidange en 21 jours (talus amont)

d-vidange en 21 jours (talus aval)

Figure V.10 : Visualisation de la ligne de saturation et de la surface de glissement.
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V.4.2.2.1 Etude de la stabilité en vidange rapide

On étudie la stabilité du talus amont en vidange rapide (vidange en 21 jours), en fonction du temps.

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau V.12:

Tableau V.12: Valeurs du facteur de sécurité apres une vidange de 21jours.

Temps .E.t"flt 21 jours lan 2 ans 3ans | 4ans | 5ans
initial
Coefficient de 3.62 1.89 2.26 236 | 240 | 241 | 2.4
sécurité

Les résultats du tableau V.12 sont représentés dans une courbe, figure V.11.

-
-
-

temps (jours)

L | | L | Il Iy

1 ! I ! I F
! "

- T T 1 T | T u| T | T T T T ] ]
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Figure V.11 : Variation du facteur de sécurité pendant et apres la
vidange.
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<
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Figure V.12 : Changement de la position de la nappe phréatique
induit par la vidange.
(O :état initial, 1 :vidange en 21jours, 2 :1an apres la vidange, 3 :2ans apres
la vidange, 4 :3ans aprés la vidange, 5 :4ans apres la vidange, 6 :5ans
apres la vidange).

L’analyse de ces résultats montre que:

Le coefficient de securité prend une valeur minimale dés que le barrage est vidé entiérement.
On peut considérer que les moments moteurs sont dus au poids saturé du sol qui n’est plus
déjaugé, mais que les pressions interstitielles dans le corps peu perméable de la digue n’ont
pas eu le temps de se dissiper.

La plus grande valeur du coefficient de sécurité se trouve en régime permanant (état initial),
puis en fin de vidange atteint une valeur minimale, ensuite il augmente pour enfin se
stabiliser.

Lorsque le niveau de la nappe phréatique baisse, la valeur du facteur de sécurité augmente
(figures V.11-V.12) puis il se stabilise.

La valeur du coefficient de securité obtenue apres la vidange ne dépasse pas la valeur de

coefficient de sécurité en fin de construction.

V.4.2.2.2 Analyse probabiliste de la stabilité

Le calcul de la loi de probabilité des valeurs du coefficient de sécurité, dont on deduira la

probabilité de rupture, est effectué par la méthode de Monte Carlo implantée dans le logiciel Géo-

Slope.
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On étudie la probabilité de la stabilité d’un barrage dont les caractéristiques mécaniques sont les
suivantes : C=C £ 10 ; ¢ = ¢ =10 dans le cas d’un régime permanent (talus aval).

D’apres la figure V.13, nous remarquons que:

e Le pourcentage de la valeur du coefficient de sécurité inférieure a 1 est de 1.9% (1.9% est le
pourcentage du risque).

e Le pourcentage de la valeur du coefficient de sécurité entre 1 et 1.5 est 25% (25% est le

pourcentage probabiliste du risque)

Probability Distribution Function

/ / P(FofS<x

Probabilty (%)

x_// B
o | | | | | | | |

Figure V.13 : Résultats de I'analyse probabiliste "Fonction de distribution de la
probabilité du facteur de sécurité".

V.4.2.3 Etude pseudo-statique

D' aprés Degoutte (1997), la méthode pseudo-statique est la méthode la plus généralement utilisée
dans le cas des petits et moyens barrages. L’influence du séisme est représentée par un coefficient
sismique horizontal K, revenant a appliquer un effort moteur horizontal supplémentaire K,.W au
centre de gravité du volume de terre en glissement potentiel et de poids total W. Les efforts
résistants mobilisés sont ceux estimés a partir de la résistance statique (tels que définis dans 1’étude

de stabilité sans séisme).

Cette notion est bien adaptée aux méthodes de calcul habituelles découpant le volume de terre en
tranches verticales. Le plus souvent, on n’utilise pas de coefficient sismique vertical Ky
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(Pintroduction de I’effort supplémentaire K,.W conduit & un effort moteur supplémentaire dans le
cas d’une accélération dirigée vers le bas). Cette méthode nécessite le choix d’un coefficient

sismique, ce qui demeure empirique.

En principe, dans un calcul de stabilité de pente, Ky est pris égal a af ou B est un coefficient de
réduction défini par I’expérience (f= 1/2 a 2/3 si ’on se réfere aux pratiques américaines et
japonaises). En régle générale, on peut retenir = 2/3 a 1 pour les cas de fonctionnement fréquents
tels que le régime permanent, et B = 1/2 a 2/3 pour les autres cas (fin de construction et vidange).
Les valeurs minimales recommandeées du coefficient de sécurité Fs en séisme sont généralement F

> 1,1 en régime permanent et F; > 1,0 dans les autres cas.

En se basant sur une étude sur le nouveau document technique réglementaire DTR BC
248 concernant les regles parasismiques algeriennes (RPA99/Version2003), élaboré par le CGS
(centre de recherches appliquées au génie parasismique), qui divise le territoire national en quatre
zone croissante, le site étudié se situe dans la zone Il.a qui correspond a une région de moyenne
séismicité.

Connaissant le groupe d’usage auquel appartient notre ouvrage (groupe 1B), on peut aisément
déduire le coefficient d’accélération séismique o dont il faut tenir compte dans les calculs relatifs a

I’ouvrage. Selon le réglement parasismique algérien le coefficient d’accélération séismique est :

a=0,2.

La figure V.14 représente les différentes sollicitations appliquées sur une tranche verticale en étude
pseudo-statique selon la méthode de Bishop.

Slice 18 - Bishop Method

44573

Figure V.14 : Forces appliquées dans une tranche en étude pseudo-
statique (Geo-slope, 2002).
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Les résultats de 1’étude pseudo-statique de la stabilité du barrage avec les nouvelles données sont

résumés dans le tableau V.13.

Tableau V.13: Valeurs du facteur de sécurité en étude pseudo-statique.

Talus Fin de construction Régime bermanant Régime transitoire
Sans nappe | Avec nappe gime p (Vidange en 21jours)
Amont 1.57 1.40 1.82 1.12
Aval 1.44 1.32 1.16 1.17

L’analyse des résultats montre que pour une accélération horizontale de 0,2 g, on obtient un facteur
de sécurité supérieure a 1, donc on peut dire que notre barrage est stable selon le code algérien.
L’action du séisme sur la stabilité du barrage est defavorable car le coefficient sismique Ky a un
effet destructif. En effet, en comparant le tableau V.11 et le tableau V.13, on remarque une
diminution du coefficient de sécurité dans les trois cas (fin de construction, fonctionnement normal

et vidange rapide).

V.5 Conclusion

Les résultats de cette étude numérique montrent que la stabilité¢ des barrages dépend de leur
géomeétrie, des propriétés des matériaux utilisés et des forces auxquelles ils sont soumis.

Aussi, concernant la stabilité du barrage Oued el Kolla, ils nous ont permis de dire, d’une part que
ce barrage est instable ce qui explique les dommages importants qui ont occasionné des bréches
pouvant causer la rupture de la digue, et d’autre part, de mettre en évidence l'importance des
propriétés géométriques, mécaniques et du systeme de drainage dans la stabilité des ouvrages. Les

modélisations effectuées ont permis de déduire que :

eAvec un drain bouché, le coefficient de sécurité a diminué, la stabilité du talus ne sera donc
assurée que si les systemes de drainage remplissent correctement leurs réles. 1l importe donc que
leur réalisation soit trés soignéee. Aussi, en remplacgant le prisme de drainage par un drain horizontal,
le coefficient de sécurité s’est amélioré, la ligne de saturation s’est rabattue et s’est ¢loignée du
talus aval évitant ainsi d’induire un degré de saturation élevé en surface, cause principale de
1’érosion.

el_'adoucissement des pentes a toujours entrainé une amélioration du coefficient de sécurité.
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el ’¢largissement des bermes augmente la valeur du coefficient de sécurité. Aussi le choix
d’¢élargir les bermes ou d’augmenter leur nombre, cela revient a des facteurs tels que la mise en
ceuvre, les facteurs économiques. ..

eles forces créées par 1’eau dans le barrage ne sont pas des forces statiques. Elles peuvent
changer d’intensité et d’orientation, précisément sous 1’influence des déformations du massif ou de
la fondation, d’événements particuliers, de I’exploitation de la retenue...
Les simulations montrent que la plus grande valeur du coefficient de sécurité se trouve en régime
permanant (état initial), puis a la fin de vidange, il atteint une valeur minimale, ensuite il augmente
au fur et @ mesure que les pressions interstitielles se dissipent dans le corps du barrage, pour enfin
se stabiliser. Ainsi, aprés un certain temps plus ou moins long et qui dépend étroitement de la
perméabilité du matériau, la valeur du coefficient de sécurité tend vers celle en fin de construction.

eL’action du séisme sur la stabilité du barrage est défavorable car le coefficient sismique a a un
effet destructif. En effet, une diminution du coefficient de sécurité a été observée dans les trois

conditions de chargement (fin de construction, fonctionnement normal et vidange rapide).
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CONCLUSION GENERALE

Un barrage en terre n’est jamais, en effet, un massif inerte. Il vit et il vieillit parce qu’il se tasse et
se déforme et parce que les forces créées par 1’eau dans 1’ouvrage ne sont pas des forces statiques.
Elles peuvent changer d’intensité et d’orientation, précisément sous 1’influence des déformations du
massif ou de la fondation, d’événements particuliers, de I’exploitation de la retenue, de

bouleversements accidentels et devenir, de ce fait, des forces nocives.

Pour les ouvrages qui ne sont pas de grande importance, I'ingénieur de bureau d'études est toujours
a la recherche d'un équilibre entre le niveau technique et le colt des études et Il'importance

économique du projet.

Les méthodes d'étude utilisées sont parfois simplistes, ou au contraire disproportionnées avec
I'ampleur des probléemes. La premiére cause en est probablement que chaque étude nouvelle
présente des caractéres originaux devant lesquels un ingénieur méme confirmé ne peut faire jouer
utilement toute son expérience. La principale difficulté est toutefois d'ajuster ou de savoir exiger les

moyens d'étude les mieux adaptés potentiellement au projet.

La surveillance constante du barrage s'effectue aussi bien pendant la période de mise en eau qu'au
cours de la période d'exploitation. Elle s'appuie sur de fréguentes inspections visuelles et des
mesures sur le barrage et ses appuis (mesures de déplacement, de fissuration, de tassement, de
pression d'eau et de débit de fuite, etc.). Toutes les informations recueillies par la surveillance
permettent une analyse et une synthese rendant compte de I'état du barrage, ainsi que
I'établissement, tout au long de son existence, d'un " diagnostic de santé " permanent. Si cela

apparait nécessaire, des travaux d'amélioration ou de confortement sont réalisés.

La présente étude a pour but d’analyser numériquement I’influence des pressions interstitielles sur
la stabilité des talus, la stabilité des pentes intéresse aussi bien les pentes naturelles que les talus
artificiels. Alors des simulations numériques sur le comportement des barrages en terre a 1’aide des
logiciels Flac™ et Géo-slope ont été élaborées avec une application sur le barrage de Oued El Kolla
a Ain-Temouchent, ce dernier présente des dommages dans sa digue pouvant causer sa rupture.

Pour analyser I’effet de certains parametres sur les régimes d’écoulement et la stabilité¢ du barrage,

des études paramétriques ont été réalisées ce qui a permis de mettre en évidence l'importance des
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propriétés géométriques, des matériaux utilisés et du systeme de drainage dans la stabilité des
ouvrages.
L’analyse des résultats de simulation de la présente recherche a permis de dégager les conclusions

suivantes:

Pour limiter 1’échec de I’aménagement des barrages, il faut prévoir des études plus approfondies.
Les simulations numériques faites sur le barrage de Oued El Kolla ont montré que ce barrage est
instable. Les études paramétriques réalisées dont le but d’améliorer sa stabilité ont prouvées leur
fiabilité (le changement du systéme de drainage, 1’adoucissement des pentes, 1’élargissement des

bermes...).

L’¢tude de la stabilité concerne les deux cotés en fin de construction, le coté aval en fonctionnement
normal et le coté amont en vidange rapide ce qui est confirmé par les études antérieurs.

La surface libre est indépendante de la valeur de la perméabilité du barrage homogéne de matériau
isotrope en écoulement permanent. Ce cas est plus défavorable a la stabilité du talus aval, par contre
le talus amont est stable (retenue pleine) grace a la présence de la charge d’eau. Ce qui n’est pas le
cas lors de la vidange rapide, les écoulements changent de sens et vont refluer vers le talus amont.
Le reflux s’effectue avec un certain décalage qui est lié a la perméabilité des sols généralement trop
faible pour que la ligne de saturation du remblai s’abaisse en méme temps que le marnage dans la
retenue. Le retard qui se traduit par une hauteur d’eau dans le remblai supérieur a la cote de I’eau

dans la retenue dépend du coefficient de perméabilité des sols.

A une perméabilité forte, I’ouvrage présente une stabilit¢ meilleure que celle d’une perméabilité
faible. Les pressions interstitielles se dissipent rapidement, le débit de vidange est élevé et par
conséquent le temps de vidange est court, car le niveau de la nappe baisse rapidement contrairement

a un matériau peu perméable ou le barrage devient moins stable.

Le coefficient de sécurité lors de la vidange rapide diminue influencée par la condition non drainée
temporaire au sein de la digue, il atteint une valeur de la hauteur d’eau totale a vidanger. Puis il
augmente progressivement jusqu’a la vidange totale puisque la résistance au cisaillement des
matériaux de la digue a augmenté a cause de la dissipation de I’eau interstitielle et ceci pour une

forte ou faible perméabilité du matériau de la digue.

Durant I’exploitation du barrage, 1’étude a montré que la plus grande valeur du coefficient de
sécurité se trouve en régime permanant (état initial), puis a la fin de vidange, il atteint une valeur
minimale, ensuite il augmente au fur et a mesure que les pressions interstitielles se dissipent dans le

corps du barrage, pour enfin se stabiliser. Ainsi, apres un certain temps plus ou moins long et qui
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dépend étroitement de la perméabilité du matériau, la valeur du coefficient de sécurité tend vers
celle en fin de construction.
A la diminution du temps de vidange, le risque d’instabilité est probable du fait que les pressions

interstitielles n’ont pas eu le temps de se dissiper.
Un taux de vidange faible augmente la stabilité du talus amont du barrage en terre.

L’infiltration dans les sols anisotropes a un effet significatif sur le champ d’infiltration et le facteur
de sécurité du talus lors de la vidange, ce dernier augmente avec la diminution du rapport de
perméabilité.

Les pressions interstitielles ne peuvent donc pas mettre en jeu la stabilité d’un barrage réalis¢ selon
les regles de I’art, sauf si le systéme de drainage ne remplit pas son rdle par insuffisance ou absence.
D’aprés les simulations faites, le rabattement de la ligne de saturation et 1’évacuation du débit de
fuite dans un barrage en terre homogéne peuvent étre assuré en installant un drain horizontal dont sa

longueur est comprise dans cet intervalle : Ly = [1/4, 1/3]Ly.
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