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Les expériences acquises lors des forts évenements séismiques ont
’ ’ montré 'importance et la nécessité de la prise en compte des effets
Resume de site a savoir les conditions géologiques et topographique locales
et du comportement non linéaire du sol dans 1’analyse de la réponse
sismique de différents types d’ouvrage (batiments, ponts, ouvrages

géotechniques).

La propagation des ondes sismiques dans les sols met en jeu des non-linéarités de
comportement. Ces non-linéarités se manifestent différemment, selon le niveau de sollicitation,
qui est contrdlé par : le type et lorigine de mouvement, 'effet de site 1ié a la configuration
géologique particuliere du sol (bassin, topographie) et I’état du sol (confinement, saturation...).
De plus, le role de la pression interstitielle ne peut pas étre négligé pour les sols saturés sous
fortes sollicitations, ou le phénomeéne de la liquéfaction peut apparaitre.

L’interaction de ces effets limitent considérablement les approches simplifiées (empiriques
et analytiques) et par conséquent rend les approches numériques un moyen incontournable a
I’analyse de la réponse sismique des ouvrages dans le domaine temporel.

Dans ce contexte, ce travail de these s’intéresse a lexploitation du code FLAC?® en
différences finies pour contribuer a la modélisation numérique du comportement dynamique et
de la liquéfaction des remblais sous chargement sismique, en tenant compte des non-linéarités du
comportement du sol, de 'effet de site, de la propagation d’ondes sismiques et du phénomeéne de
la liquéfaction des sols. En premier lieu, des investigations numériques ont été effectuées afin
d’évaluer la performance et la fiabilité des modeles constitutifs implantés dans le code FLAC?P.

Ensuite, une étude de la propagation 1D des ondes SH dans différents milieux linéaires et
non linéaires a été effectuée afin de justifier 'emploi d’un modele de comportement élastique non
linéaire couplé avec un modele élastoplastique dans les modélisations en 2D.

En deuxieme lieu, une série d’analyses numériques non linéaires dans le domaine temporel
a été réalisée afin d’étudier le comportement dynamique dans des conditions de sites différentes
de deux types d’ouvrages géotechniques. Le premier est lié au comportement des murs de
soutenement rigides fondés sur un site rocheux et soutenant un remblai. Le modele est soumis a
une large gamme d’enregistrements sismiques réels (quarante accélérogrammes) de types Pulse-
Like et Non-Pulse-Like afin d’évaluer sa réponse dynamique pour différents scénarios extrémes
de tremblement de terre. L’effet de site et la propagation d’ondes sismiques sont pris en compte,
lors de la simulation. Les réponses obtenues numériquement, principalement les pressions latérales
et celles obtenues en utilisant des méthodes simplifiées sont comparées. Ceci nous a permis
d’évaluer le domaine d’application des méthodes analytiques couramment utilisées dans de telles
conditions de site.

Le deuxiéme type est lié au comportement dynamique des digues et barrages en terre
(remblai) réalisés sur un sol déformable. A travers des études paramétriques, les parameétres qui
impactent le plus le phénomene de liquéfaction (disposition et la forme de la zone liquéfiable, le
drainage et les caractéristiques du mouvement sismique) sont discutés. Les résultats de cette
étude paramétrique sont présentés et comparés aux réponses dynamiques disponibles dans la
littérature. Les mécanismes de rupture due a la liquéfaction du sol sont évalués afin de mettre

laccent sur les différents types d’effondrement.

Mots_clés Modélisation numérique, dynamique des sols, séisme,

remblai, mur de souténement, barrage en terre, liquéfaction.
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The experiences acquired during strong seismic events
showed an important necessity for to the consideration of local
Abstract geological and topographical conditions, namely the site effects
and the nonlinear behavior of soil on the analysis of the seismic
response in different assets (building, bridges, geotechnical
structures).

The propagation of seismic waves in soils involves a non-linear behavior. These non-
linearities are manifested differently, depending on the level of stress, which is controlled by
the types and origin of movement, the site effect related to the geological configuration of
the soil (basin, topography) and the state of the soil (confinement, saturation...). In addition,
the role of interstitial pressure cannot be neglected for saturated soils under heavy loads,
where the phenomenon of liquefaction can occur.

The interaction of these effects limits considerably the simplified approaches (empirical
and analytical) and therefore makes the numerical methods an essential means for analyzing
the seismic response of the geo-structures in the time domain.

In this context, this PhD work focuses on the exploitation of the finite differences code
FLAC2D as a contribution to the numerical modeling of the dynamic behavior and the
liquefaction of embankments under seismic loading, considering the non-linearities of the soil
behavior, the seismic site effects, the seismic wave propagation, and the phenomenon of soil
liquefaction. First, numerical investigations were carried out to evaluate the performance
and reliability of the constitutive models implemented in the FLAC2D code.

Then, a study of the 1D propagation of SH waves in different linear and nonlinear
media has been carried out in order to justify the use of a nonlinear elastic behavior model
coupled with the elastoplastic model, in 2D modeling.

Secondly, a series of nonlinear numerical analyzes in the time domain was carried out
in order to study the dynamic behavior under different site conditions of two types of
geotechnical structures. The first is related to the soil-structure interaction of non-yielding-
retaining walls founded in rock site supporting a dry embankment and subjected to “Real
Near-Fault ground motions”. The model is subjected to a wide range of real seismic
recordings (forty accelerograms) of Pulse-Like and Non-Pulse-Like types in order to evaluate
its dynamic response for different extreme earthquake scenarios. The site effect and the
propagation of seismic waves are considered during the simulation. The responses obtained
numerically, mainly dynamic lateral pressures and those obtained using simplified methods
are compared. This allowed us to evaluate the field of application of the analytical methods
commonly used in such site conditions.

The second type is related to the dynamic behavior of dikes and earth dams
(embankments) built on deformable soil. Through parametric studies, the parameters that
most impacts the liquefaction phenomenon (disposition and shape of the liquefiable zone,
drainage and the characteristics of the seismic movement) are discussed. The results of this
parametric study are presented and compared to the dynamic responses available in the
literature. The mechanisms of rupture due to the liquefaction of the soil are evaluated in

order to emphasize the different types of collapse

Numerical modeling, soil dynamics, earthquake,

KeyWOI'dS embankment, retaining wall, earth dam, liquefaction.
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Introduction générale

1. Contexte général

Les expériences acquises lors des séismes (p. ex. Loma Prieta - USA 1989,
Northridge - USA 1994, Hyogoken Nambu - Kobe 1995, ChiChi Taiwan 1999, Kocaéli -
[zmit, Turquie 1999, Boumerdesse 2003, etc.) ont montré I'importance de la prise en
compte des conditions géologiques et topographique locales et du comportement du sol
dans I'analyse de la réponse sismique de différents types d’ouvrage.

De nombreuses études sismologiques ont analysé les vibrations sismiques
enregistrées sur des sites « mous » de type bassin sédimentaire. Ces analyses de la réponse
sismique de sites sédimentaires étaient motivées par I'observation d’effets de site.

Ces effets de site, responsables d’importants dégats, notamment lors des séismes de
Mexico en 1985 et de Kobe en 1995, sont aujourd’hui pris en compte et analysée dans
toutes les études d’aléa sismique modernes ou de forte augmentation locale a la fois des
amplitudes et de la durée ainsi que les contenus fréquentiels des mouvements sismiques
ont été enregistrés.

Les déformations induites par ces mouvements sismiques d'amplitude significative
peuvent faire des incursions hors du domaine d'élasticité de comportement du sol et
influencer les interactions dynamiques entre le sol et une structure.

Du fait des non-linéarités du comportement du sol, ces effets conduisent a une
dissipation d’énergie dans le sol. En conséquence, il est tres important de server des
méthodes numériques pour la prise en compte de la non-linéarité du comportement du
sol et l'effet de site.

La présente these vise la contribution a la modélisation numérique du
comportement dynamique et de la liquéfaction des remblais sous chargement sismique,
en tenant compte des non-linéarités de comportement du sol et l'effet de site, ainsi que

le phénomene de la propagation d’onde sismique.

Une partie du travail sera donc consacrée a l'implémentation numérique de modeles

de comportement dynamiques non linéaires adaptés au cas des sols par le Code FLAC?.

Des comparaisons avec des résultats trouvés dans la littérature seront réalisées afin
de valider l'approche numérique d'une part et de proposer, d'autre part, une méthode
d'analyse pour l'étude du comportement dynamique des ouvrages géotechniques

construits principalement par des remblais, tel que les murs de souténement et les digues.
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Introduction générale

De plus, le role de la pression interstitielle ne peut pas étre négligé pour les sols

saturés sous fortes sollicitations, ot le phénomene de la liquéfaction peut apparaitre.

Les parametres qui impactent le plus le phénomeéne de liquéfaction comme la
disposition et la forme de la zone liquéfiable, le drainage et les caractéristiques du
mouvement sismique seront discutés, afin d’évaluer numériquement les mécanismes de

rupture due a la liquéfaction de remblais du barrage.
2. Buts et objectifs de la these

Les remblais constituent une composante tres importante de nombreux ouvrages
géotechniques. Ces ouvrages peuvent étre des murs de soutenement, des quais de ports,
des culées de ponts, des pentes artificielles, ou encore des ouvrages hydrauliques comme
les digues et les barrages en terre. Les séismes constituent une forme de sollicitation

articulierement agressive pour ces types d’ouvrages.
y

De tres nombreux cas de ruptures ou de tassements de remblais et de digues sous
Ueffet de séismes ont été recensés dans les régions de forte sismicité [1].

Les études ont montré aussi que les ouvrages géotechniques principalement
construits par des remblais situés sur des nappes d’eau souterraine peu profondes ou

adjacentes a des cours d’eau sont trés sensibles aux dommages causés par les

tremblements de terre et principalement par le phénomene de la liquéfaction de sol
(Figure 1).

Figure 1. Les ruptures dues a la liquéfaction des remblais dans différents ouvrages : (a) Liquéfaction

des remblais d'une chaussée routiere', (b) Liquéfaction des remblais du quai d’un port.

Dans ce contexte, il est nécessaire d’étudier, de maniere précise, le comportement

dynamique des sols, et plus particulierement leurs conditions de la liquéfaction avant de

lhttps: //geosynthetic.wordpress.com/2015/10/31 /basics-of-soil-liquefaction-4-strategy-for-liquefaction-remediation
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passer aux modélisations numériques de comportement complexe d’un ouvrage en remblai.
Les méthodes analytiques d’équilibre limite ou les simulations numériques ont été
utilisées pour I’évaluation de la sécurité de ces types d’ouvrage et l'analyse des risques,

afin d’estimer ses réponses dynamiques pendant et apres les mouvements sismiques [2].

Généralement, dans la pratique, différents types de modélisations sont utilisés lors
de la conception des ouvrages en situation sismique et non sismique, telle la méthode
pseudo statique, tres utilisée pour étudier le phénomene dynamique. Cette méthode n’est
pas la seule, on trouve dans la pratique toute une famille classée comme « Méthodes

analytiques ».

Ces méthodes utilisent des hypotheses simplificatrices telles que le comportement

mécanique du sol, la dimension ou la géométrie de I'ouvrage.

Bien qu’en général ces modélisations simples permettent la représentation des
aspects essentiels du comportement des sols réels, les expériences sur des cas réels ou sur
des modeles réduits ont montré certaines limitations de ces méthodes d’analyse simplifiées
[3].En outre, la méthode des éléments finis ou celle des différences finies serait plus

efficace.

Ce travail de these présente une contribution a la modélisation numérique de la
réponse sismique des ouvrages géotechniques avec interaction sol-structure tels que les
murs de souténement (cf. Figure 2a) et interaction fluide-digue tels que les barrages en

terre (cf. Figure 2b) soumis a des tremblements de terre réels.

Figure 2 : Exemples de défaillance induite par un tremblement de terre : (a) rupture de mur

du barrage de Shin-Kang lors le séisme de Chichi 1999, (b) rupture du barrage inférieur de San
Fernando en raison de la liquéfaction des alluvions non consolidées®.

2 http://damfailures.org/lessons-learned /stability-of-the-dam-foundation-and-other-geologic-features-must-be-considered-

during-dam-design/
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Cette contribution prend en compte : leffet de site, la propagation d’ondes

sismiques, le comportement non linéaire du sol et le phénomene de la liquéfaction.

Pour mettre en évidence nos objectifs, ce travail s’articule autour de :

L’état de ’art de code (FLAC?) pour les simulations dynamiques non linéaires

Vérification de I'implantation de différentes lois rhéologiques dans le code de calcul
(FLAC?) et I'étude de la possibilité de combiner la loi élastoplastique avec les
déférents types de 'amortissement hystérésis pour approcher la réalité.

Calage des courbes obtenues numériquement pour les sables et les argiles dans le
domaine non linéaire avec les résultats de laboratoire fournis par la littérature.
Fourniture d’une étude complete de la propagation 1D des ondes SH dans différents
milieux linéaires et non linéaires pour évaluer la réponse du code, ainsi que la

performance des méthodes numériques.

Evaluation de la réponse sismique des murs de souténement rigide

Analyse numérique dans le domaine non linéaire des comportements sismiques des
murs de soutenement de type gravitaire soutenant des remblais, fondés sur un site
rocheux, soumis a des mouvements de terrain réels.

Comparaison des réponses obtenues numériquement avec celles obtenues en utilisant
des méthodes simplifiées pour estimer les pressions derriere les structures de

souténement dans ces conditions.

Evaluation de la réponse sismique du barrage en terre

Etudier la réponse dynamique et 'interaction hydrodynamique d’un barrage en terre
en se basant sur I'analyse découplée en contrainte effectives sans considération de la

liquéfaction.

Modélisation numérique de la déformation induite par la liquéfaction des

barrages en terre :

Etudier les implications de la liquéfaction induite par les tremblements de terre et

définir les mécanismes de rupture possible de ce type de structure.

Indiquer le début de la liquéfaction et explorer les zones de rupture localisées.
Etudier leffet de la forme et la profondeur de zones liquéfiables, le drainage, et les
caractéristiques de séisme, sur I’évolution des ruptures induites par la liquéfaction dans

remblais des barrages.
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3. Organisation et structure de la these

Afin d’atteindre nos objectifs discutés, ce travail s’articule autour de deux parties.

La figure 3 montre le plan général de la these.

— Chapitre 2 Chapitre 3

Revue et bibliographie sur les comportements
dynamiques des sols et des structures géotechniques

Chapitre 6 Chapitre 7

Modélisations numériques des comportements
dynamiques des sols et des structures géotechniques

Figure 3 Plan général de la these.

la premiere partie de cette these concernant l'état de l'art du comportement
dynamique des sols et des structures géotechniques, ainsi que, le code en différences finies

FLAC?P seront fourni dans le cadre de I'analyse dynamique.

Les tremblements de terre nous fournissent des informations utiles pour comprendre
non seulement les événements sismiques, mais aussi les structures profondes de la terre.
Pour cela, le chapitre 1 commence par des considérations générales ot nous rappellerons
un certain nombre de notions de base qui concernent les éléments de sismologie. Nous
aborderons successivement la caractérisation d’un séisme, les types d’ondes sismiques,
leurs propagations, la présentation des divers types d’enregistrement sismique, et 1’'on
terminera ce chapitre par la présentation des techniques de traitement des signaux

sismiques ainsi que 'effet de site.

L’étude du mouvement sismique a mis en évidence I'importance de la nature des

couches géologiques de surface sur les caractéristiques de ce mouvement. L’une des
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connaissances de base, nécessaire pour évaluer la réponse du sol lors d’un séisme, est
I’étude de ses propriétés sous chargements cycliques.

Le chapitre 2 concerne le cadre théorique et expérimental du comportement
dynamique des sols sous charge dynamique, en général, et du comportement cyclique des
sables non drainés en particulier. Bien que le phénomene de la liquéfaction soit un de nos
objectifs capitaux, nous traiterons aussi les facteurs influencant la liquéfaction et
I’évaluation du potentiel de ce phénomene.

Le chapitre 3 présente brievement un apergu des ouvrages géotechniques (murs
et barrages en terre) choisies comme des cas d’étude. Nous exposerons un apergu
historique sur des cas pertinents de rupture pour chaque type d’ouvrages évaluant en
méme temps les différents mécanismes des défaillances liés principalement aux
liquéfactions des remblais de barrages. Une synthese bibliographique sur les méthodes de
calculs dynamiques des ouvrages de soutenement sera également élaborée.

La modélisation numérique du comportement dynamique des sols a I'aide d’un code
de calcul aux différences finies demande une modélisation nécessairement approchée
d’une réalité complexe, également aussi pour le comportement a la liquéfaction. Dans le
chapitre 4, nous verrons comment ces types de comportements peuvent étre modélisés
a l'aide des modeles rhéologiques et numériques. Des simulations d’essais de cisaillement
cyclique sur une seule zone de maillage seront conduit sur plusieurs modeles de
comportement, linéaires et non linéaires, incorporés dans le code FLAC? afin d’identifier
celui qui reproduit au mieux la réponse des sols sur une large gamme de déformations.
Les modeles constitutifs réservés a la liquéfaction seront aussi présentés.

Avant de lancer des simulations avancées en 2D (les cas d’études), il est important
d’évaluer la réponse du code de calcul dans plusieurs conditions de la propagation d’onde
sismique. Le chapitre 5 a pour objet la validation du cas d’une propagation des ondes
1D avec des mesures issues du benchmark international PRENOLIN sur le cas P1, un
des cas canoniques du projet. Nous serons ensuite focalisés sur la propagation 1D des
ondes SH dans différents milieux. Cette étape nous a permis d’étudier la réponse
dynamique d’un profil de sol et sa sensibilité au choix de modele sur la propagation
d’onde. Les réponses calculés (PGAg) dans ce chapitre seront servi a étudier le

comportement dynamique des murs dans le chapitre 6.

Dans la deuxieme partie, nous réaliserons une série d’analyses numériques non
linéaires bidimensionnelles pour étudier le comportement dynamique des ouvrages

géotechniques considérés déja dans le chapitre 3.
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Le chapitre 6 dévoilera la modélisation détaillée de notre premier cas d’étude. Ce
cas est lié a l'interaction sol-structure des murs rigides soutenant des remblais et fondés
sur un site rocheux soumis a des mouvements sismiques réels. Divers ensembles
d’enregistrements de données réelles (quarante accélérogrammes) seront appliqués a la
base du substratum rocheux afin d’évaluer la réponse dynamique du modele pour
différents scénarios de tremblement de terre. Nous comparerons les réponses obtenues
numériquement avec celles obtenues en utilisant des méthodes simplifiées. Ceci nous
permettra de voir un domaine d’application des méthodes simplifiées couramment
utilisées.

Le dernier chapitre de ce manuscrit, chapitre 7, se concentrera sur le
comportement hydrodynamique d’un barrage en remblais réalisé sur un sol déformable.
L’objectif de cette partie sera I’évaluation des mécanismes de rupture due a la liquéfaction
du sol. A travers des études paramétriques, les paramétres qui impactent le plus le
phénomene de liquéfaction comme la disposition, la forme de la zone liquéfiable, le
drainage et les caractéristiques du mouvement sismique seront discutés. Les résultats de
cette étude paramétrique seront présentés et comparés aux réponses dynamiques

disponibles dans la littérature.
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Chapitre 1 Eléments de sismologie et traitements des signaux sismiques

Introduction

De nombreux séismes se produisent tous les jours, mais la plupart ne sont pas
humainement perceptibles. Environ cent mille séismes sont enregistrés chaque année sur
la planete. Les plus puissants d’entre eux comptent parmi les catastrophes naturelles les

plus destructrices.

Les mécanismes sismiques sont étudiés de plus en plus finement pour tenter
d’établir des lois de comportement ou des "modeles". Une partie des résultats de la
recherche est directement utilisée dans 1'élaboration de stratégies de "protection" contre
les actions sismiques. C'est celle qui intéresse les ingénieurs et les chercheurs dans le

domaine de dynamique des sols et plus généralement du génie parasismique.

Le présent chapitre commence par des considérations générales ot nous rappellerons
un certain nombre de notions de base qui concernent les éléments de sismologie. Nous
aborderons successivement la caractérisation d’un séisme, les types d’ondes sismiques,
leurs propagations, la présentation des divers types d’enregistrement sismique, et on
terminera ce chapitre par la présentation des techniques de traitement du signal sismique

et leffet de site.

1.1 L’origine de perturbation terrestre

Un tremblement de terre se manifeste par une perturbation de terre causée par la
libération soudaine d’énergie dans la crofite terrestre. Cette énergie peut provenir de
différentes sources, telles que les mouvements tectoniques, des éruptions volcaniques, ou
méme des explosions artificielles et de l'effondrement de cavités souterraines, telles que
les mines ou les karsts.[4].

Tableau 1-1 Classement de séismes selon leur mode de génération.

Jeu d’une Séismes tectoniques : rupture Séismes induits par Pactivité
faille soudaine des roches humaine : mise en eau d'un grand
barrage, exploitation de gaz, etc.

Explosion Séismes volcaniques : fracturation des Tirs d’exploration sismique, tirs de
roches due a l'intrusion de magma, mines et carriéres, essais nucléaires
dégazage, oscillation propre du réservoir  souterrains

Implosion Séismes d’effondrement : effondrement de FEffondrements d’anciennes mines
cavités, effondrement lié & un grand
glissement de terrain

Source : http://musee-sismologie.unistra.fr/comprendre-les-seismes/notions-pour-petits-et-
grands/notions-de-base/ classer-les-seismes/

e
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Remarques :

e Les séismes tectoniques sont de loin les plus courants, ils sont bien expliqués par la
tectonique des plaques.

e A part les tirs nucléaires, les séismes artificiels sont généralement des petits séismes.

La cause d’un séisme est presque toujours la méme : il est provoqué par la rupture

brutale des roches en profondeur en un point appelé foyer (a la verticale de 1'épicentre)

qui, le plus souvent, se situe dans les 60 premiers kilometres de la couche externe de la

terre (Figure 1-1).

Croute épaisse
de 5 4 100Km

Noyan Xt

Pas d’échelle

6378 km

A Déchelle

Figure 1-1 Coupes schématiques sur le globe terrestre.

Source : https://commons.wikimedia.org/wiki/File:Earth-cutaway-schematic-english.svg

C'est le cas des séismes superficiels qui, en dehors des quelques petites secousses
d’origine volcanique, se produisent dans la partie cassante de la crofite terrestre. Devant
la contrainte imposée par le mouvement des plaques (mouvements de rapprochement ou
d’écartement ou bien encore de coulissage des plaques rigides), les roches superficielles se
déforment de fagon élastique jusqu'a un certain point de rupture a partir duquel elles

cassent brutalement le long d’une ou plusieurs failles (Figure 1-2).

Les parois de la faille mises en mouvement frottent 1'une contre l'autre de telle sorte
qu'il y a une dissipation de 1'énergie d’une part sous forme de chaleur obtenue par

frottement, et d’autre part sous forme de vibrations.

10
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Déformation Fression —— =

plastiqU>,_\
T Foint de \déformaliun

Céformation rupture cassante
Glastique Limite ifragile)
Contrsings el — g & asti citd

Température

Déformation ——am-

(a) (b)
Figure 1-2 Déformation des roches superficielles:(a) Exemple de courbe contrainte-
déformation (b) Criteres de déformation plastique et de déformation cassante [5].

défarmation
plastique
[ductile)

On appelle mécanisme au foyer, le mécanisme permettant de définir quel type de
faille intervient dans le tremblement de terre, ainsi que l'orientation de la faille et la
direction de glissement des blocs sur cette faille.

On peut ainsi définir la nature convergente ou divergente des mouvements a 1'origine
des séismes. Le mécanisme au foyer d’'un séisme est généralement une combinaison de
mécanismes simples. Il existe trois sortes de failles et trois sortes de mécanismes au foyer.
Les différents types de failles et mécanismes au foyer sont cumulé dans le tableau 1-2.

Tableau 1-2 Failles et mécanismes au foyer

Les failles normales : elles résultent d’un
mouvement d’écartement (divergence) qui entraine

un étirement des roches initiales
Exemple
fasle 0"Akace
France)

Les failles inverses : elles résultent d'un c 2

mouvement de rapprochement (convergence) qui
entraine un raccourcissement des terrains initiaux
Exempie

fadle o"El-Asnam
|Algene)

Coulis:
horizontal

Les failles en décrochement : elles provoquent
un déplacement des blocs uniquement dans le sens
horizontal (vue du dessus) P

fadle ge San-Andreas
{Caiifornie)

11
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1.2 Caractéristiques du mouvement sismique

La chute de contrainte provoquée par la rupture brutale de la roche sur le plan de
faille libere de 1'énergie, sous forme de chaleur et d’émission d’ondes élastiques (Figure
1-3). Plus la surface de rupture et le déplacement sont importants, plus la quantité

d’énergie libérée est importante.

Epicentre

profondeur
focale

>

ondes sismiques s e
gl SES5

- intensité décroissante

Figure 1-3 Représentation schématique d’'un du mouvement sismique.
Source : http://www.maxicours.com/se/fiche/1/5/399151. html/ts

Les parametres suivants définissent la source sismique :

e Foyer ou hypocentre : lieu du plan de faille ot commence la rupture (point de
déclenchement de la rupture).

e Epicentre : : le point de la surface terrestre & la verticale du foyer.

e Azimut de la faille : angle compris entre 1'axe du méridien et celui de la faille
(orientation de la faille).

e Pendage de la faille : inclinaison de la faille.

e Surface : surface du plan de faille concernée par la rupture (longueur x hauteur).

e Déplacement moyen : longueur du glissement de la roche de part et d’autre du plan
de faille.

e Magnitude : mesure de 1'énergie libérée, dépends du moment sismique (cf. Figure 1-
4), donc de la rigidité du milieu, de la surface et du déplacement de la rupture. Elle
est définie comme le logarithme décimal de 'amplitude maximale des ondes sismiques
sur un sismogramme et se quantifie sur I’échelle de Richter, a titre d’exemple, le séisme
le plus puissant mesuré a ce jour a eu lieu au Chili, le 22 mai 1960, sa magnitude étant

de 9.5 sur cette échelle.
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La définition originale donnée par Richter en 1935, appelée désormais magnitude locale
ou ML, est une échelle logarithmique simple de la forme :
M;, = log(A) —log(A4,) + ¢ x log(4)

Ou : A représente l'amplitude maximale mesurée sur le sismogramme, Ay est une
amplitude de référence correspondant a un séisme de magnitude 0 a 100 km, 4 est la
distance épicentrale (km) et ¢ est une constante d’étalonnage.

e Vitesse de rupture : vitesse de propagation de la rupture dans la roche, dépend

du type de roche.

e Chute de contraintes : différence entre 1'état de contraintes dans la roche.

o Isoséistes : représentent les lieux de méme intensité sismique sur une carte
géographique. Les isoséistes sont des courbes d’égale intensité sismique

e L'intensité d’un séisme : est définie en un lieu par rapport aux effets produits par
ce séisme (effets et conséquences du séisme en un lieu donné), elle permet de classifier
qualitativement les séismes, par observation des dégats causés. Elle s’augmente de 1
a 12 selon I’échelle de Marcelli, ou [=12 correspondant a des dégats catastrophiques.

e L’accélération maximale du sol (PGA) : c¢’est un parametre important pour le
calcul de structure. Les parametres précédents ayant essentiellement un intérét
d’appréciation et de classification, ils ne sont pas directement utilisables pour ce
domaine. Cette valeur releve de mesures effectuées sur le site. L’accélération maximale
est exprimée en m/s’ ou en g, ou en gale.

e Le déplacement maximal du sol : il donne une idée de l'ordre de grandeur du
déplacement relatif du centre de gravité d’une structure par rapport a sa base (allant
de quelques centimetres & un metre en zone fortement sismique).

e La durée du mouvement sismique : celle-ci est liée a sa magnitude et va de
quelques secondes a une minute en zone fortement sismique.

e L’intensité d’Arias (Ia) : introduite par Arias en 1970, fait 'objet de peu de
relations de prédiction de 'intensité. En effet, ce parametre a été développé au début
des années 1970 (Arias, 1969-1970) pour « mesurer » le potentiel destructeur en se
basant sur I’énergie des mouvements du sol dissipée par une famille de structure de
fréquence propre. En outre, il est fonction, et par conséquent integre, 'amplitude du

signal, son contenu fréquentiel ainsi que sa durée’:

7T pho+D
I, = gJ‘TO a,(t).a,(t).dt

% Auclair, S, & Rey, J. (2009). Corrélation indicatrice de mouvement du sol/intensité. Vers Iacquisition conjointe de données

instrumentales et macrosismiques., Rapport final. BRGM/RP-57785-FR

e
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Ou : D la durée du signal et a; et a; les amplitudes de I'accélération selon les deux

composantes horizontales i et j.

INTENSITE DECROISSANTE

Epicentre

Foyer
(Hypocentre)
MAGNITUDE

Figure 1-4 Schéma symbolisant 'atténuation de 1'énergie sismique avec la distance.

Source : hitps://www.replik972.fr/risque-sismique/quest-quun-seisme

1.3 Caractérisation des ondes sismiques

Le concept de 'onde est une notion abstraite de transport d’énergie d’un point a
un autre sans transfert de matiere. Ce phénomeéne nous permet d’obtenir de 'information
sur un milieu.

La connaissance des caractéristiques des différents types d’ondes et de leurs modes
de propagation permet de comprendre leur action sur une structure.

Les ondes sismiques voyageant a lintérieur de la terre sont émises par les
tremblements de terre qui se produisent en profondeur (libérées par la rupture sur la
faille). Elles ne sont pas observables de maniére directe, mais les mouvements que
produisent, les vibrations, sont convertis en une certaine forme de signal et sont
enregistrés par des sismometres. Les tremblements de terres produisent différents types
d’ondes qui se caractérisent par des vitesses de propagation variables en fonction des
propriétés du milieu traversé.

Cela a permis l'étude d’'une variété d’ondes depuis plus de 150 ans. Poisson
démontre en 1830 qu’il existe deux types d’ondes qui peuvent traverser les milieux
homogenes et solides : les ondes de compression (P) et de cisaillement (S), toutes deux
regroupées sous le nom d’ondes de volume.

On attendra 1887 et 1911 pour voir apparaitre respectivement les ondes de Rayleigh

et de Love, porteuses du nom de leur découvreur. En 1889, pour la 1%¢ fois, un
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enregistrement des ondes issues d’un séisme au Japon est réalisé a plusieurs milliers de
kilometres depuis la source. C'est le début d’une sismologie moderne, instrumentale, basée

sur 1'étude des ondes sismiques.

1.3.1 Les ondes de volume

Elles se propagent dans la masse terrestre depuis la source et sont réfléchies et/ou
réfractées par les limites de couches de sol de densités différentes et par la surface. Ce sont
les ondes de volume qui provoquent les déformations des constructions courantes sous |'effet
des forces d’inertie (leurs fréquences d’oscillation sont proches de celles des constructions

qu'elles peuvent mettre en résonance) [5]. On peut distinguer deux types d’ondes de volume :

% Les ondes P

Dites primaires et qui progressent en animant les sols traversés en
compression/dilatation comme les spires d’un ressort. Ce sont des ondes de compression
qui se propagent dans tous les états de la matiere (gazeux, liquide et solide). Les ondes
P se déplacent en créant successivement des zones de compression et des zones de
dilatation. Ses caractéristiques sont comme suit :

« Vitesse : de l'ordre de 4 & 6 km/s (beaucoup moins selon la nature des roches
tendres et des sols plus ou moins raides traversés pres de la surface).

o Périodes : de l'ordre de la seconde (de la fraction de seconde a quelques secondes)

e Longueur d’onde : de l'ordre de 4 & 6 km

% Les ondes S

Dites : secondaires, cisaillement ou transversales, car le substrat se déplace
perpendiculairement & la direction de I'onde lorsque celle-ci le traverse. Par ailleurs, elles
ne se propagent pas dans les milieux liquides, ce qui signifie qu'elles disparaissent en
pénétrant dans le noyau terrestre externe. Le qualificatif « secondaire » vient du fait
qu'elles apparaissent apres les ondes P sur les sismogrammes. Elles sont caractérisées
par :

e Vitesse : 60% de celle des ondes P.

1.3.2 Les ondes de surface

Elles sont générées par 1'arrivée des ondes de volume a la surface du globe.

Plus le séisme est profond, moins elles sont puissantes.

Elles concernent les couches superficielles des sols. Les ondes de Love et de Rayleigh
ont un contenu fréquentiel qui concerne certaines structures, mais leur influence

sur les constructions courantes est négligeable.
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< L'onde de Love

C’est une onde de cisaillement, comme les ondes S, mais qui oscillent dans un plan
horizontal. Elles impriment au sol un mouvement de vibration latéral. C'est un anglais
Augustus Edward Hough Love qui a découvert son existence en 1911. Elles provoquent
un ébranlement horizontal qui peut causer de nombreux dégats aux fondations d’un

édifice qui n'est pas une construction parasismique.
+ L'onde de Rayleigh
Dite l'onde R, elle a été découverte par John William Strutt Rayleigh en 1885. Son
déplacement est complexe et est assimilable a une vague. Les particules du sol se
déplacent selon une ellipse rétrograde, créant une véritable vague qui affecte le sol lors
des grands tremblements de terre.

Les ondes de Love et de Rayleigh ont un contenu fréquentiel qui concerne certaines

structures, mais leur influence sur les constructions courantes est négligeable :

e Vitesse : de l'ordre de 1 & 2 km/s.
e Périodes : de l'ordre de 20 s.
e Longueur d’onde : de l'ordre de 20 a 40 km.

Onde P Onde S
y’Compressuonj Milieu non déplacé 7
y @ s 9 9
L Dilatation i Longueur d'onde
Mouvement de compression — dilatation. Mouvement de cisaillement

Onde de Love Onde de Rayleigh

T
t, T
¥ AT 1 T /4

e

Y

[Enmnn; Tt T

Mouvement latéral de cisaillement Mouvement elliptique rétrograde

Figure 1-5 Mouvement de terre causé par les ondes sismiques.

1.3.3 Vitesse des ondes

Les différentes ondes sismiques ne se propagent pas de la méme maniere, ni a la
méme vitesse dans tous les milieux traversés. Cette propriété est utilisée entre autres
pour comprendre la nature physique du globe et pour déterminer les épicentres des
séismes. Ces vitesses dépendent du matériau traversé, de la pression et de la température

de milieu.
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Figure 1-6 Vitesse de propagation des ondes P et S dans les différentes strates du globe

terrestre([5].

Tableau 1-3 Ordre de grandeur des parametres physiques a l'intérieur de la Terre.

Profondeur Vp Vs
(Km) (Km/s) (KM/s)
. 80 8.1 4.5
Manteau supérieur
670 10.3 5.6
670 10.8 5.9
Manteau inférieur
2890 13.7 7.7
2890 8.1
Noyau
5150 10.4
_ 5150 11 3.5
Graine
6400 11.3 3.7

* Une vitesse de 8 km/s correspond a 28 800 km/h
Source : hitp://museesismologie.unistra.fr/fileadmin/upload/Sismologie/PedagogieSismologie
Les ondes sismiques sont des ondes élastiques. Elles se propagent dans toutes les
directions sans déformer durablement le milieu. On peut calculer la vitesse de propagation

de ces ondes a partir des caractéristiques du sol et appliquant les théories d’élasticité :
vE

A= domaTy (1)
E

Ou : E =% (1.3)
_a

V== (1.4)

E : Module d’élasticité [N/m?],
G : Module de cisaillement dynamique [N/m?],
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A: Constante de Lamé,
v: Coefficient de Poisson, a: Contrainte normale, &, € : Déformations dans la méme
direction et dans la direction perpendiculaire.

Les vitesses des ondes sont données par les formules suivantes :

A+2G

V,(m/s) = (1.5)

G
Vs(m/s) = > (1.6)

1.4 Présentation d’un séisme

1.4.1 Enregistrement des séismes

Pour obtenir le mouvement tridimensionnel de 1'onde sismique, il est nécessaire
d’enregistrer trois directions différentes formant un triedre (en général, une direction
verticale, et deux directions horizontales perpendiculaires). Les sismographes sont congus
pour enregistrer une seule composante verticale ou horizontale, car la mécanique est
différente. Les observatoires sismologiques sont donc équipés de différents sismographes
(Figure 1-7). Pour mesurer le mouvement vertical, les sismographes emploient une masse
lourde supportée par un ressort. Le ressort est attaché au support qui est lui-méme
connecté a la terre. Lorsque la terre vibre, le ressort se comprime et se décomprime, mais
la masse reste presque stationnaire. Le signale enregistré par cette configuration est

appelé « Up-Down ».

Pour mesurer le mouvement horizontal, la masse lourde est suspendue comme un
pendule et un appareil est utilisé pour mesurer les mouvements Est-Ouest (E-W) et un

autre pour mesurer les mouvements Nord-Sud(N-S).

Figure 1-7 Fonctionnement des sismographes.

Source : hitp://ndawloane. wizsite.com/tpe-paraique/sismographe
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1.4.2 Représentation temporelle du mouvement sismique

Un signal sismique est la représentation dans le temps du mouvement sismique
enregistré dans un site (déplacement, vitesse, accélération). La période et I'amplitude
caractérisent les phénomenes ondulatoires, la fréquence (f en Hz) est inverse de la
période (T en s). Ce signal sismique est complexe et aléatoire et il peut étre représenté
comme la superposition d’ondes (de différents types) de fréquences variables dont

I’amplitude est plus ou moins importante.

— — —
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071:00:42.000

47 —]

- -
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—6—
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Figure 1-8 Enregistrement a la station de Dumont d’Urville séisme du 26/12/2004.

1.4.3 Présentation fréquentielle

Un certain nombre de parametres, dépendant de la source et des sols traversés,
conditionnent la nature du signal sismique en un lieu. L'enjeu sera d’identifier les

fréquences tres énergétiques des signaux sismiques possibles sur le site a construire.

1.4.4 Transformée de Fourier

La transformée de Fourier (FAS : Fourier Amplitude Spectra), communément
appelée série de Fourier, permet d’exprimer les fonctions discontinues comme la somme
d’une série infinie de sinus et cosinus. La transformation de Fourier est une extension,
pour les fonctions non périodiques, du développement en série des fonctions périodiques
de Fourier. La transformée de Fourier s'exprime comme une « somme infinie », elle

permet de rendre le signal exploitable pour les ingénieurs de conception parasismique.

Fw) = f F(t)emiot dt (1.7)
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1.4.5 La transformation de Fourier rapide

FFT (ou fast Fourier transform) est un algorithme de calcul de la transformation
de Fourier discrete (TFD). Le temps de calcul de 1'algorithme rapide peut étre 100 fois
plus court que le calcul utilisant la formule de définition de la TFD.

En 1965 James Cooley et John Tukey [6] publient l'article qui « lance »
définitivement l'adoption massive de cette méthode en traitement du signal et dans les
télécommunications.

Cet algorithme est couramment utilisé en traitement numérique du signal dans des
codes de calculs, citons FLAC?P, SeismoSignal, et dans la bibliotheque de Matlab pour
transformer des données discretes du domaine temporel dans le domaine fréquentiel.

Un exemple de cette transformation est présenté dans la figure 1-9. Cette figure est

obtenue a partir de 'application de FFT sur un single donné utilisant le logiciel Matlab.

300

04 ( T T r =
el l , X:0.9766
| 250 | Y:287.4
02 ‘ 1
01 J‘ . | ! 200
‘ V' [ T Y- i 7 X: 0.6104
5 0 4 [ ‘I;klﬂ‘hi‘“ “‘Il,l\'.‘v,\\\.}, NN AR At A ! £ s
8 150 [ -
< .01r I E J
|
02 1 100 F
03} i 1 l
50
05" : + s L . ? *MW "
0 5 10 15 20 25 30 0 " :
Tis] 10° . 10

Figure 1-9 Application de FFT sur un signale sismique.

1.5 Traitement de signal sismique

Les enregistrements sismiques forment la base de toutes les caractérisations de
secousses au sol utilisées pour la conception et ’étude de la réponse sismique.
Les sismologues considerent généralement que les valeurs erronées des vitesses et

des déplacements sont dues aux bruits qui affectent les signaux sismiques.|[7]

1.5.1 Probleme d’intégrabilité

Généralement, l'intégration directe d’'un enregistrement temporelle d’accélération

entraine souvent des dérives non réalistes dans la vitesse et le déplacement.
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Alors, les effets les plus importants du bruit dans 1'enregistrement ne deviennent
apparents que lorsque l'accélération est intégrée pour obtenir les enregistrements
temporels de la vitesse et du déplacement.

La figurel-10 présente un enregistrement temporel de 'accélération durant le
séisme de CHI-CHI (Taiwan) du 21 septembre 1999, avant et aprés la correction (cf.
Figures 1-11 et 1-12). On donne respectivement la vitesse et le déplacement obtenus par
une simple et une double intégration de l'accélération, avant et apres l'utilisation de
logiciel SeismoSignal pour intégrer et corriger les signaux.

Les techniques appliquées par ce logiciel sont : correction de la ligne de base, filtrage.

Ces techniques vont étre présentées par la suite dans les sections 1.5.3 et 1.5.4.

On remarque bien l'apparition du déplacement étrange et il est évident que ce
déplacement est irréaliste, car il est de l'ordre de 120 m a t = 40s, ce qui correspond a la

fin de l'enregistrement (Figure 1-12).

06f ™ Avant fa correction, ™ Apres {a correction

02

lerntion [g]

£.02
<04

-0.6

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 1011 1213 4 151617 18 190 20 21 22 23 24 25 26 27 28 20 30 31 32 33 34 35 36 37 88 30 40
Time [sec]

Figure 1-10 Accélérogramme du séisme CHI-CHI 1999 (Taiwan).
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Figure 1-11 Vitesse intégrée du séisme CHI-CHI 1999 (Taiwan).
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Figure 1-12 Déplacements intégrés du séisme CHI-CHI 1999 (Taiwan).
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1.5.2 Les causes du probleme d’intégrabilité

Actuellement, les différents auteurs qui travaillent sur ce sujet considerent
généralement que les valeurs erronées des vitesses et des déplacements sont dues aux
bruits qui affectent les signaux sismiques, et plus particulierement les signaux sismiques
analogiques, soit durant leurs enregistrements ou bien durant leurs numérisations [7][8].
Ces bruits sont définis comme des distorsions dans les signaux et ils sont catalogués en
deux types. Le premier est appelé le bruit standard dont les effets n’apparaissent pas
dans les accélérogrammes. Le second concerne les bruits non standards qui provoquent
dans les accélérogrammes des pics avec des valeurs extrémes par rapport a celles des
points avoisinants (Figure 1-13). L'élimination des bruits non standards se fait
généralement par le remplacement des pics erronés par des valeurs moyennes des deux

points avoisinants [7][8].
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Figure 1-13 (a) : Accélération (signal enregistré) ; (b) : la dérivée de l'accélération (Jerk).

Le Jerk est la dérivée premiere d’accélérations enregistrées. La figure 1-13b montre
I'effet des bruits non standards remarqués sur un Jerk a des valeurs de 10 s, 16 s, 26 s

et 33 s [7],[8].

1.5.3 Correction de la ligne de base

Dans des circonstances normales, la particule du sol va osciller autour de la position
d’équilibre, c'est-a-dire la base de 1'enregistrement du mouvement du sol doit étre une
ligne zéro. Ce n'est pas le cas dans la majorité des signaux disponibles et afin d’éliminer
la référence (non-zéro), une correction de référence est utilisée. Elle consiste a ajuster la
ligne de base avec un polynéme d’ordre n, puis a soustraire de cette courbe ajustée le

signal brut. Nous avons présenté dans les figures 1-10,1-11 et 1-12 respectivement les
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variations temporelles des accélérations, vitesses et déplacements avant et apres

correction de la ligne de base.

1.5.4 Les filtres numériques

Le traitement et la correction des enregistrements d’accélération d'un séisme de
grande magnitude se basent sur un processus de filtrage afin d’utiliser les signaux traités
dans des applications et modélisations numériques.

Le role d’un filtre numérique consiste a modifier le contenu fréquentiel des signaux
sismique selon les besoins et éliminer les fréquences qui présentent le bruit. On rencontre
souvent trois types de filtres (Figure 1-14), dépendant des fréquences supprimées ou
gardées :

o les filtres passe-haut.

o les filtres passe-bas.

o les filtres passe-bande.

La fréquence limite entre ces deux domaines s’appelle la fréquence de coupure Fec.
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Figure 1-14 Types de filtres :(a) Passe-bas (b) ; Passe-haut ; (c¢) Passe-bande.

1.6 L’évaluation de l’effet de site

Au cours d'un séisme, le glissement sur la faille produit différents types d’ondes
sismiques. Ces ondes, en traversant la terre, peuvent se réfléchir ou se diffracter sur les
discontinuités principales des propriétés physiques des roches depuis le foyer du séisme
jusqu’a la surface. Ceci perturbe leur propagation et accroit la complexité du signal

sismique.
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En particulier, les couches les plus superficielles sont en général plus meubles, ce
qui modifie notablement leurs caractéristiques et leur comportement mécanique. L’effet
de site est le terme utilisé pour décrire la modification de la secousse sismique induite
par la géologie locale.

Le cas du séisme de Mexico de 1985 a spectaculairement illustré I'impact important
des effets de site (Figure 1-15). Ce séisme, engendré a plus de 300 km de la capitale, a
traversé le territoire mexicain en subissant les effets d’atténuation dus a la distance
parcourue. Mais, & leurs entrées dans la cuvette argileuse qui forme la ville de Mexico,

les ondes ont été piégées et sont entrées en résonance avec le site.

Figure 1-15 Phénomene de résonnance.

La figure 1-15 présente une illustration du phénomene de résonnance: a proximité d’un
batiment de 10 étages intact, un batiment d’une vingtaine d’étage a été completement

détruit lors du séisme de Mexico (1985), dii & un effet de site important[9)].

Les batiments de 10 a 30 niveaux et dont les modes propres de vibration
correspondent a cette fréquence, ont subi les plus lourds dommages. Les effets de site se
traduisent fréquemment par une augmentation de 'amplitude des enregistrements de la
secousse sismique et de sa durée. Ce phénomene peut étre illustré en comparant les
secousses sismiques enregistrées sur un sol dur (rocher) et sur un sol mou (alluvions) a
proximité (cf. Figure 1-16).

Des autres analogues de l'effet de sites est constaté lors des séismes : Loma Prieta,
1989 ; Northridge,1994 ; Kobe, 1995. Ces tremblements de terre n’ont fait que confirmer
le fait suivant : les sols alluvionnaires ont en regle générale tendance a amplifier le

mouvement incident, plus particulierement en basse fréquence [10].
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Figure 1-16 L’effet de site cas de la ville de Mexico [11].

A titre d’exemple, les enregistrements du séisme de Loma Prieta obtenus sur les
sites rocheux de la ville de San Francisco présentent une accélération maximale de 0.10g
environ, les enregistrements de ce méme séisme sur les sites alluvionnaires font apparaitre
des accélérations maximales deux & trois fois plus élevées (Tableau 1-4) [12] et des
spectres présentant des pics importants en basse fréquence.

Le foyer du séisme étant éloigné des sites d’enregistrements (85 km environ), il ne
peut s’agir d'un effet local lié a la source (directivité...); de méme, les sites
d’enregistrements étant proches les uns des autres (dans un rayon de quelques kilometres),
il ne peut s’agir d’un effet lié a la propagation des ondes dans la crotite terrestre entre la
source et le site. Le seul parametre pouvant réellement affecter la nature du mouvement
enregistré est la nature géotechnique des sites, ¢’est-a-dire les caractéristiques mécaniques
des sols au voisinage de la surface [10].

Le tableau 1-4 montre que si pendant les séismes de 1957 et 1989 les accélérations
maximales enregistrées sur le rocher sont semblables, de 1'ordre de 0,10 g, les accélérations
en surface du sol different notablement. De fagon générale, les accélérations mesurées en
1957 sont plus faibles sur alluvions que sur rocher (facteur 1 a 2) alors qu'en 1989 elles
sont nettement plus élevées (facteur 2 a 3). Ceci peut probablement étre attribué au
contenu fréquentiel du mouvement incident.

Il apparait en conclusion de ces observations qu'il n'est pas possible a priori
d’affirmer qu'un site alluvionnaire filtre ou amplifie 'accélération du mouvement incident,
le phénomene est plus complexe a analyser et dépend des caractéristiques du site et de
celles du mouvement incident. Il est encore rendu plus complexe par le caractere

fortement non linéaire des sols [12].
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Tableau 1-4 Accélérations maximales dans San Francisco [12].

Accélération
Station Stratigraphie Maximale du sol
1957 1989
Golden Gate Park Rocher 0.13
State Building Sable + Sable argileux 0.10
Mason/Pine St Rocher 0.10
Alexander Building Silt argileux + Sable 0.07 0.17
Southern Pacific B. Argile molle 0.05 0.20
Rincon Hill Rocher 0.10 0.09
Oakland City Hall Argile, Sable+Argile raide 0.04 0.26

Conclusion partielle

Les séismes produisent différents types d’ondes sismiques. L’étude de ces ondes,
nous fournissent des informations utiles pour comprendre non seulement les événements
sismiques, mais aussi les structures profondes de la terre.

Les effets de site représentent un enjeu important dans la prévention parasismique :
si 'on ne peut prédire quand aura lieu un séisme, il semble tout de méme possible de
prédire ou et comment le signal sismique devrait étre amplifié.

Ainsi, I'objectif des micro-zonages est de délimiter sur des cartes des zones d’aléa
homogene. Pour chaque zone, la fréquence fondamentale (f,) des sites doit étre identifiée
et la réponse spectrale des sites (leur fonction de transfert) doit étre reconnue.

La reconnaissance des sols et de leur réponse permet de définir des comportements
types et d’adapter les spectres de dimensionnement des structures imposés par les
réglementations parasismiques afin de prendre en compte les effets de site[13].

Les observations faites sur des sites pendant des séismes réels ont clairement montré
I'influence de la nature des couches extérieures sur le mouvement sismique enregistrée,
le chapitre suivant présente le cadre théorique et expérimentales du comportement

cyclique des sols sous différentes conditions de chargement dynamique.
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Chapitre 2 Comportement des sols sous sollicitations dynamiques

Introduction

L’étude du mouvement sismique a mis en évidence l'importance de la nature des
couches géologiques de surface sur les caractéristiques de ce mouvement. L'une des
connaissances de base, nécessaire pour évaluer la réponse du sol lors d’un séisme, est
I’étude de ses propriétés sous chargements cycliques.

Les recherches sur le comportement mécanique des sols peuvent étre divisées en
trois grandes catégories :

— Des études liées aux propriétés du sol en petites déformations (e.g. y < 107°) ou
le comportement peut étre considéré élastique. Dans cette gamme de déformations, le
parametre principal est le module de rigidité en petites déformations. L’influence de
I'indice de vides , la pression de confinement et de la sur consolidation sur ce parametre
sont donc d’un grand intérét [3].

— Des études concernant spécialement la variation du module de cisaillement G et
du coefficient d’amortissement D par rapport a la distorsion vy, pour différents types de
chargements cycliques (c.-a-d. moyennes et grandes déformations) [3].

- Des études concernant les comportements mécaniques élémentaires qui sont a
l'origine des ruptures par écoulement de massifs de sol sableux (c.-a-d. tres grandes
déformations), souvent spectaculaire et de grande amplitude, connues sous le nom
générique de liquéfaction.

L’objectif de ce chapitre est de comprendre les différents comportements de sols a
partir des essais cycliques qui se trouvant dans la littérature. On s’intéresse
principalement aux courbes de variation du module G en fonction de y, a U'influence de
la pression de confinement p, et de l'indice des vides e entre autres sur ces courbes. La
notion du coefficient d’amortissement D et le phénomene de la liquéfaction seront aussi

traités.

2.1 Comportement des sols sous chargement dynamique

D’habitude, dans les calculs de réponse dynamique d’un profil de sol, on considere
que le mouvement sismique a pour origine une onde de cisaillement se propageant
verticalement depuis le substratum. Dans ces conditions, un échantillon de sol pris dans

la couche de sol est soumis aux cycles de sollicitation représentés sur la figure 2-1.
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TN T,
" DVHEM

Figure 2-1 Séquence de chargement idéalisée [10].

Pour un terrain naturel au repos (déformations nulles), limité par une surface
horizontale et formé de couches homogenes, I’échantillon de sol est en équilibre sous la
contrainte verticale effective (0, ) et horizontale effective (Koay), ot Koest le coefficient
de poussée des terres au repos.

Le passage de l'onde de cisaillement se traduit par 1l'application sur les faces
horizontales de 1'élément de sol, et donc sur les faces verticales pour maintenir les
conditions d’équilibre, d’une contrainte de cisaillement t(t).

Sous l'effet de cette contrainte, I'échantillon subit une déformation de cisaillement

simple. La déformation de cisaillement, appelée distorsion[10], est définie par :

_du (2.1)
"= 2n

Le comportement rhéologique des sols pulvérulents sous chargement cyclique
dépend de fagon significative du trajet de charge. Des essais effectués a 1'appareil triaxial
suivant différents chemins de contraints ont permis de dégager trois points importants
[14]

e [’écrouissage distinguant le chargement initial des cycles suivants de décharge-

recharge ;

e L’hystérésis due a un comportement irréversible du sol, observée ou non lors des
cycles de charge ;

e Le développement des déformations volumiques importantes ou des distorsions
prépondérantes au cours du chargement.

Dongc, si I'on reproduit au laboratoire un test de cisaillement cyclique avec des
déformations d’amplitudes constantes, symétriques et analogues a celles de la figure 2-1,
on obtient les courbes de la figure 2-2(a).

Cette figure montre que dans le plan t-y, le comportement du sol est caractérisé
par une boucle d’hystérésis, dont la surface et 1'inclinaison dépendent de 1'amplitude de

la déformation.
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Deés que le chargement cyclique n'est plus fermé, le comportement devient plus

complexe & décrire. Un exemple en est donné sur la figure 2-2(b).

g A&
a T b
G, AG
= 1AW L -~ Y Y
D=zmw L Oc 7
E A H '
P
1 1
I Ll
! Eb 1 1 "
Y. vy o 7 €. E€Ea €
] ” -
1 -3
aw / e
mm w -
B

Figure 2-2 (a) Chargement cyclique symétrique (b) Chargement cyclique quelconque.

2.2 Limites de domaines de comportement

Afin de déterminer les différents domaines de comportement d’un sol sous
chargement cyclique, on peut diviser la courbe de variation du module G en fonction de
v en deux parties : un comportement en moyennes et grandes déformations (y>10") et

un autre en petites déformations (y<10?).

Dans le comportement en petites déformations, on peut distinguer deux domaines :

e Un comportement pratiquement linéaire et élastique du sol dans le plan (G-y).
e La seconde, dans laquelle des variations de G apparaissent mais, il n’y a pas ou
il y a peu de variation dans la structure du sol.

Au-dela de ce dernier domaine, on se retrouve donc, dans le domaine des moyennes
a grandes déformations ot des modifications dans la structure du sol se produisent [3].

D’apres Alain Pecker[10] (Tableau 2-1) , les seuils d’apparition des non-linéarités
correspondent généralement a des déformations faibles ou tres faibles (10* & 10°). II faut
cependant distinguer les non-linéarités réversibles et quasi réversibles, et les non-linéarités
irréversibles dont les seuils d’apparition sont plus élevés (10 a 10°%).

Les seuils d’apparition de ces non-linéarités, que 1'on notera respectivement v, et vy
dépendent de la nature du matériau. Le tableau 2-1 permet de caractériser chacun des
domaines de comportement ainsi que les méthodes d’analyse permettant de traduire ce

comportement dans les études numériques.
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Tableau 2-1 Domaine de comportement pour sollicitations cycliques[10].

Déformation de Linéarité du Elasticité et Dégradation cyclique Méthode

cisaillement cycligue  comportement Plasticité pour sols satures d’analyse
Tres faible Pratiquement Pratiquement
] q ) i 4 ) Non dégradable Linéaire
0<y<nws linéaire élastique
Faible L Faiblement Pratiquement Linéaire
Non-linéaire , . ) L.

ys<y<yv élastoplastique Non dégradable équivalente

Moyenne a large

< Non-linéaire Elasto-plastique Dégradable Non-linéaire
WSy

2.3 Module de cisaillement dans les sols

Le comportement dit “élastique” des sols est limité seulement aux tres petites
déformations (e.g. & ou y < 10°). Dans le cas d’un matériau isotrope et homogene, le
module de cisaillement G et le module de compressibilité volumique, B permettent de
caractériser completement le comportement élastique de sol. Alternativement, il est
possible d’utiliser les vitesses de propagation des ondes élastiques Vset V), qui sont reliées

aux grandeurs précédentes par :
G =pV¢ (2.2)
4 2.3
B:p(]/;]z_gst) (
Ou p est la masse volumique du matériau.
Ainsi, on peut définir le comportement élastique des sols, approcher son
comportement a l'aide de la loi de Hooke généralisée, ce qui permet de caractériser le

comportement du sol avec un minimum des parametres. Avec cette hypothese les modules

de Young E et de cisaillement G respecteront les relations suivantes :

1 2.4
& =% (0i — v(0j; + o)) (24)
Tij

Ou v est le coefficient de Poisson. On aura donc une relation entre E et G de la
forme de I’équation (1.2) dans le chapitre 1.

Le domaine élastique est obtenu soit en laboratoire a I’aide d’appareils (Triaxial de
précision, Colonne résonnante, Essai de torsion cyclique), soit par des mesures in situ
(Vs, Vp).
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Figure 2-3 Essai triaxial de précision (MSSMat-ECP).

Des essais de laboratoire (cf. e.g. [15]-[16]) réalisés avec des sables et des argiles
montrent que la valeur du module de cisaillement élastique Gmax d’un sol dépend
principalement de l'indice des vides (e) et de la pression de confinement pj.

La figure 2-4 montre un des résultats obtenus pour des matériaux granulaires testés

avec des appareillages différents. Ces résultats montrent la variation du module E...x avec

la contrainte de confinement isotrope.

1000 T T
@ Toyourasand D49
—B— 515 sand 047
F o [Aowsd o3 o
[—@--Hostunsand 047
=  |-O-Hregwe 05
P —[0- Merimagravel .52 .
T [-A-Citagad 02 e
= —{— Nagoya gravel 0.57 Foyil
)
o 100} /t m
% E, (2,
0.01 0.1 1
g, =o' (MPa)

Figure 2-4 Variation du module d’élasticité en fonction de la contrainte de confinement

isotrope pour les sables et graviers [17].

2.3.1 Effet de la distorsion vy

La variation du domaine élastique des sols dépend fondamentalement de leur type.
Au-dela de ce domaine, la valeur du module G tend a diminuer avec 'augmentation de
la distorsion y. Cette diminution dépend également du type de sol.

La figure 2-5 montre la variation du module G en fonction de y pour des échantillons

d’argiles et de sables. Les courbes ont été obtenues a partir d’essais de cisaillement

cycliques sur des sols remaniés.
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Figure 2-5 Variation du module G en fonction de pour des sols remaniés :
(a) Pour une argile cf.[18], (b) Pour le sable de Nevada cf.[19].

2.4 Présentation des courbes 1-y,G/Gmax-y,D-y

Comme montré précédemment, la valeur du module de cisaillement G diminue avec
la distorsion y et sa diminution dépend du type de sol étudié. Afin de mettre en évidence
I'importance du type de sol, Seed et Idriss[15] ont proposé l'utilisation des courbes de
variation de G/Gumax en fonction de y. Cela permet d’éliminer U'effet de Gumax pour un méme
type de sol (e.g. éliminer l'influence de I'indice des vides e et de la pression de confinement
poet de OCR ou D).

La figure 2-6 montre que dans le plan (t-y), la relation contrainte-déformation peut
étre décrite de deux fagons différentes :

Le module sécant (Gs) et le module tangent (Gt), le module sécant est défini par la pente
de la courbe reliant le point d’intérét sur la courbe et est donc défini par la relation :

cs = £ (2.6)
Y
Tandis que le module tangent est défini par la pente tangente a la courbe contrainte

déformation. Celui-ci prend donc la forme de :
P2 C) (2.7)
dy
Le module sécant normalisé Ms est défini comme le rapport entre le module

sécant Gs et le module initial Gy ou Gmax. Ces relations montrent que l'aspect général

des courbes contrainte-déformation est indépendant du module initial.
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Go

Gs

\ 4

L

Figure 2-6 Modules sécants et modules tangents d’une courbe contrainte-déformation typique.

La communauté géotechnique montre que la non-linéarité du sol était importante.
Cet avis était presque entierement basé sur des études de laboratoire tels que les essais
cycliques sur des échantillons de sol comme l'argiles ou le sable (cf. e.g. [15]-[16]).

Comme il est montré dans la figure 2-7 pour les sols granulaires, la variation du

module de cisaillement en fonction des déformations dépend de :

e L’indice des vides e,
e La contrainte effective moyenne (on’ ou 6o’ ),

e Les caractéristiques granulométriques.

1.0

i T

Toyoura sand

o
<

Undrained cyclic
triaxial test

e = 0.636-0.649
N=10

Shear modulus ratio, G/G,

0 1
107 10°° 1074 107 1072
Amplitude of shear strain, Y,

Figure 2-7 Sable de Toyoura [16].
Dans le cas des sols cohérents (cf. figure 2-8), il faut tenir compte en plus des

facteurs suivants :
o Les effets des chargements antérieurs,
e L’indice de plasticité Ip,

e La teneur en eau.
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Figure 2-8 Variation de G/Gmax en fonction de pour des sables [15] et pour des argiles a
différentes valeurs de Ip [20] cité par F. LOPEZ-CABALLERO [3].

2.5 Notion d’amortissement

Lorsqu'une onde traverse un matériau, une partie, de 1'énergie élastique est
transformée en chaleur, réduisant ainsi l'amplitude de propagation de 1'onde [21].

Comme on I'a vu dans la premiere section de ce chapitre, lors d’'un chargement
cyclique symétrique, la réponse du sol présente des cycles ou des boucles d’hystérésis.
Ces boucles représentent la quantité d’énergie de déformation emmagasinée par le sol
lors du chargement.

Une fagon de quantifier cette énergie est par lintermédiaire du coefficient
d’amortissement D du sol. Ce coefficient est défini par la relation suivante :

D 1AW 1AW (2.8)
T 4m W 2mGy?

Ou AW correspond a l'aire intérieure du cycle d’hystérésis, c¢’est-a-dire, I’énergie de
déformation dissipée et W correspond a 1’énergie imposée pour le niveau de distorsion v,
(cf. Figure 2-2).

Théoriquement, la surface de cette boucle augmente avec le niveau de distorsion,
donc D = f (y) et pour des faibles valeurs de la distorsion, il n’existe pas de dissipation

d’énergie, c’est-a-dire, D=0 [21],[22].
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2.5.1 Effet de la distorsion y

Avec la méme fagon que pour le cas du module de cisaillement des sols, plusieurs
études ont été réalisées afin d’étudier 'effet de différents parametres, tels que la distorsion,
le type de sol, le type d’essai, etc. sur le coefficient d’amortissement D (cf. e.g.[15]-
[16],[23]-[24]).

La figure 2-9 montre I'influence de 'indice de vide e pour un sable de Toyoura sur
la variation du coefficient d’amortissement D en fonction de la distorsion. On constate
que pour le méme niveau de contrainte de consolidation initiale, la variation de D en

fonction de y semble étre indépendante de I'indice des vides e et donc de la densité relative
D..

T T T I
S Toyoura sand . i
0.20- -
Q To =100 kPa
© 015+ (N=10} .
© o :e=0.640
o A 0GSET
.g_ 0101 a: 0.742 7
£ 0: 0793
[10]
O 005 |
] 1 1 I
1076 107° 1074 1073 1072

Amplitude of shear strain, v,

Figure 2-9 Résultat expérimental de la variation du coefficient d’amortissement D en

fonction de la distorsion y pour un sable avec différents indices de vide [16].

Cependant, dans la figure 2-10, si I’on change le niveau de confinement, les courbes
de D-y varient fortement. L.’on observe que pour le méme niveau de distorsion vy, la valeur
de D diminue lorsque le confinement augmente. Ces résultats sont analogues a ceux
trouvés pour les courbes G/Guax -y dans la figure 2-7.

La figure 2-11 montre la variation des courbes D-y en fonction de lindice de
plasticité Ip pour des argiles d’apres les travaux de Vucetic et Dobry[25], cette figure
montre que le parametre le plus important pour définir les courbes D-y pour les argiles
est 'indice de plasticité Ip. D’une fagon analogue aux courbes de G/Gmax -y, ils proposent

des courbes D-y en fonction de l'indice de plasticité Ip des argiles.
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Figure 2-10 Variation des courbes D-y en fonction de la contrainte de confinement gy pour le
sable de Toyoura cf.[16].
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Figure 2-11 Variation des courbes D- y en fonction de I'indice de plasticité Ip cf.[25].

D’autre part, d’apres la définition du coefficient d’amortissement (cf. Eqt 2.8) et
des résultats expérimentaux, il existe une dépendance entre la valeur de D et la valeur
du module de cisaillement G pour le méme niveau de distorsion. La figure 2-12 montre
la variation de D en fonction de G/Guax pour différents types de sables. On remarque
que méme si la relation n’est pas unique, dans tous les cas la valeur de D diminue lorsque
le rapport G/Gmax augmente. L’on constate aussi que dans la plupart de ces relations, la
valeur de 'amortissement D pour des faibles niveaux de distorsion (e.g. G/Guax =1) est
proche de zéro. Pour des fortes valeurs de la distorsion (e.g. G/Gumux = 0), la valeur

maximale de D ne dépasse pas le 40% et en moyenne elle est de 'ordre de 30%.
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Figure 2-12 Variation de D en fonction du rapport G/Gmax pour différents sables [26].

2.6 Synthese

En effet, de

cisaillement, une réduction plus rapide de G entraine un plus grand amortissement.

I'amortissement étant inversement proportionnel au module

Comme la figure 2-13 le montre, il y a un lien direct qui s'établit entre 'amortissement

dans un sol et les caractéristiques de la courbe de réduction de G.
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Figure 2-13 Courbes de dégradation du module de cisaillement et d’augmentation de
I’amortissement avec la déformation de cisaillement.
afin de donner les points les plus importants du comportement cyclique des sols, le
tableau 2-2 résume les principaux facteurs qui ont une influence sur la valeur du module
Gmax et sur les courbes de variation de G/Gmax en fonction de y pour des sables et des

argiles [3].
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Tableau 2-2 Parameétres qui ont une influence sur les valeurs de Gmax et G/Gmax d’apres F.
LOPEZ-CABALLERO. [3].

Parameétre G G /G ax D
Increment de . ..

Pression de Augmentation Augmentation Diminution
confinement o, pour de [, faibles pour de I, faibles
Indice des vides ¢ Diminution Augmentation Diminution
Rapport de Augmentation Pas d’effet Pas d’effet

surconsolidation OC'R

Indice de plasticité 1, Diminution pour des Augmentation Diminution
argiles Normalement
Consolidées OCR =1

Distortion ~ Diminution Augmentation
Cimentation Augmentation Peut augmenter -

Pourcentage Peu de variation Pas de variation  Pas de variation
de fines F'C

2.7 Comportement des sables a la liquéfaction

Dans cette partie on va mettre I'accent sur ce comportement particulier de sable
soumis a un chargement cyclique afin de bien comprendre le phénomene de la liquéfaction.

Un sable soumis a des sollicitations cycliques telles que les séismes a tendance a se
densifier au cours des cycles. Dans certains cas, lorsque le chargement est rapide
(condition non drainée), de grandes déformations peuvent apparaitre dans les massifs
dues a une accumulation des surpressions interstitielles au cours des cycles qui se traduit
par annulation des contraintes effectives en certains points du massif.

Les analyses des essais triaxiaux cycliques montrent que le matériau se densifie au
cours des cycles jusqu’a s’adapter ou s’accommoder. Ces études expérimentales dans le
cadre du concept de l'état caractéristique ou état de dilatance nulle a permis de
reconnaitre les différents comportements cycliques du sol sableux a I'appareil triaxial
cylindrique : adaptation, accommodation, rochet en condition drainée ou a sec (Figure
2-14a) et durcissement cyclique (stabilisation), amollissement cyclique (mobilité cyclique),

liquéfaction, en condition non drainée (Figure 2-14b).
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iquéfaction
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Figure 2-14 Différents phénomenes cycliques observés sur le trajet triaxial : (a) Sable sec en
condition drainée (b) Sable en condition non drainée [27].

En fonction du niveau déviatorique des contraintes n= ¢/p et du trajet de
chargement suivi, on peut estimer et mesurer les principaux parametres de déformation
et d’amortissement en fonction du nombre de cycles de chargement. Les caractéristiques
de liquéfaction sont souvent mesurées lors des essais a déformation axiale controlée [28].

Au bout d’un certain nombre de cycles, la contrainte effective finit par s’annuler et
de grandes déformations apparaissent.

Les études réalisées aux laboratoires et in situ ont permis de distinguer entre les
principaux phénomenes. Le phénomene de liquéfaction est connu sous le nom de
liquéfaction statique ou cyclique respectivement lorsque le chargement provoquant le

phénomeéne est monotone ou cyclique.

2.7.1 Mobilité cyclique

La mobilité cyclique est un phénomene caractéristique de sables moyennement
denses et tres denses dilatants. Il se différencie de la liquéfaction par le fait que la rupture
est produite par accumulation de déformations significatives, et non pas par une perte

importante de la résistance au cisaillement.

2.7.2 Définition de la liquéfaction

La littérature géotechnique décrite de tres nombreux exemples de sinistres associés
a des ruptures de sol particulieres et souvent spectaculaires, dans lesquelles celui-ci

semble perdre soudainement une grande partie de sa résistance au cisaillement et s’écoule
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de maniere semblable a un fluide épais, d’ou le terme de liquéfaction, apparu tres tot
dans la littérature (en,1920 [29],1925 [30],1956 [31]).

Ce type de comportement est généralement observé dans le cas de matériaux
sableux saturés (mais aussi dans certains types d’argiles), soumis a des sollicitations
rapides en regard de la perméabilité du sol, monotone ou cyclique, tels que séismes,
vidanges rapides, chocs, explosions [27].

La liquéfaction des sols est un phénomene d’instabilité ou de perte de résistance qui
peut avoir lieu sur un milieu généralement granulaire saturé ou partiellement saturé. Elle
se manifeste par une augmentation de la pression interstitielle liée au comportement
contractant du sol lors de P'application d’'un chargement rapide (séisme, chocs, raz de
marée, etc.). Le phénomene de liquéfaction est a l'origine d’une brusque instabilité des
sols qui en s’écoulant sous l'effet de la pesanteur et les charges peuvent alors provoquer

des dommages irréparables aux ouvrages et structures situés a proximité [32].

En 1920, Hazen[29] a été le premier & utiliser le terme « liquéfaction » pour expliquer
le mode de rupture du barrage Calaveras en 1918 en Californie, ou 700000 m?* de sol
constituant le pied amont du barrage ont été emportés sur une distance de 100 m sans
aucune cause apparente. Hazen[29] a expliqué ce phénomeéne par une concentration de
pressions induite par un mouvement ou une déformation dans le matériau. Lorsque ceci
se produit rapidement, l’eau contenue entre les pores est mise sous pression [32].
L’augmentation continue de cette pression interstitielle conduit a une diminution des
forces intergranulaires dans le sol, et le matériau perd toute sa résistance lorsque la

pression interstitielle devient égale a la contrainte effective initiale.

Etat initial Etat de Liquéfaction

Figure 2-15 Phénomeéne de la liquéfaction a I’échelle microscopique.

Terzaghi [31] a employé le terme de «liquéfaction spontanée» pour décrire le
changement soudain de dépots de sables d'un état solide a un état liquide, sous 'effet
d’une légere perturbation. Les chercheurs Casagrande [33] et Castro [34] ont défini la

liquéfaction comme la perte d'une grande partie de la résistance au cisaillement, d’un
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sable saturé, sous chargement monotone ou cyclique. Selon cette définition la liquéfaction

n’est donc pas nécessairement associée a une annulation totale des contraintes effectives.

Selon Poulos [35], ce phénomeéne peut se produire aussi sous des sollicitations

dynamiques, voire sismiques.

Il peut également se développer dans le cas de sables denses pour des niveaux tres
élevés de I'état de contraintes. Les cas de liquéfaction recensés dans la littérature ont été
caractérisés par l'instantanéité du déclenchement, la vitesse élevée de propagation, et le

volume tres important de sols emportés sur des distances significatives.

2.7.3 Cas historiques de la liquéfaction

La liquéfaction des sols est un probleme sérieux capable de causer des dégats
spectaculaires et irréparables. Les conséquences de la liquéfaction sont catastrophiques.
La liquéfaction peut provoquer :

— un tassement des dépdts de sable, un affaissement ou effondrement en surface du sol,
— un glissement des terrains en pente,

— un développement des forces de poussées,

— une perte de capacité portante du sol de fondation (basculement d’immeuble)

— une formation de cratére ou « volcans de sable »,

— des ruptures superficielles sous forme de fissures, ou étalement latéral,

— un soulevement des ouvrages enterrés et rupture des canalisations,

— des ruptures des barrages (remblais hydrauliques)

Ce phénomene est responsable de nombreux dégats a travers le monde.

Les séismes d’Alaska et de Niigata 1964, ont été a 1'origine du développement de
recherches importantes, en particulier aux Etats-Unis et au Japon, dans le domaine de

la liquéfaction des sables :
% Niigata, Japon (1964)

Durant le séisme de Niigata le 16 juin, 1964 de magnitude 7.5 sur I’échelle de
Richter, la liquéfaction a été observée dans les espaces pres des rivieres. Les séries de
batiments a Kawagishi-cho sont devenues tres connues comme symbole des effets de la
liquéfaction des sols. Lorsque la liquéfaction s’est produite, la résistance du sol sous

fondations s’est réduite de sa valeur initiale, engendrant une capacité portante

insuffisante pour supporter les batiments (Figure 2-16).
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Figure 2-16 Inclinaison des batiments Kawagishi-cho a Niigata 1964 [36].
% Séisme d’Alaska (1964)

Le séisme d’Alaska en 1964, dont la magnitude a été de 8,6, a lui aussi présenté de
nombreux cas de liquéfaction. L'un des glissements spectaculaires qui a emporté 9,6
millions de m® de sol a eu lieu a Twnagain Height, prés d’Anchorage ou la surface du sol
a été completement dévastée par des grands déplacements.

La liquéfaction a été observée aussi par des ruptures de fondations comme montré

sur la figure 2-17 causant des dommages significatifs dans les routes.

Liquéfaction du sol de fondation

(a) (b)

Figure 2-17 (a) Liquéfaction du sol de fondation; (b) fissure longitudinale d’un remblai routier
apres le séisme d’Alaska.

Autres exemples historiques de ce phénomene sont constatés dans les sites :

% Séisme de Loma Prieta, en Californie (1989)

Le séisme de 1989 a Loma Prieta s’est produit le 17 octobre dans la baie de San
Francisco en Californie, provoqué par un glissement le long de la faille de San Andreas.
Le séisme a duré entre dix et quinze secondes et a atteint une magnitude de 6,93
sur I’échelle ouverte de Richter a engendré de grands épandages latéraux relatifs a la

liquéfaction le long de la station marine de Moss Landing causant ainsi des dommages
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significatifs dans les routes et les structures (Figure 2-18). Ce séisme a aussi engendré

des volcans de sable comme montrés sur la figure 2-19.

Figure 2-18 Epandage latéral le long de la route Sandholdt (& gauche) et destruction d’un

centre de recherche (& droite) a Moss Landing.[32].

Figure 2-19 Ebullitions de sable & aéroport d’Oakland, le long du fleuve de Salina et & la

station marine de Moss Landing [37].
% Boumerdes, Algérie (2003)

Le nord de I’Algérie est situé le long de la frontiere entre les plaques Eurasia et
Africa qui est une région sismique tres active. Le séisme du 21 mai 2003 & Boumerdes a
été localisé le long de la marge nordique de I’Atlas Tellien. La faille de Zemmouri qui
n’était pas connue auparavant était la source de ce séisme qui a causé des dommages
significatifs dans la région entre Dellys et Alger. Le CRAAG (the Center of Research in
Astrophysics, Astronomy and Geophysics) a localisé I’épicentre des secousses dans la mer
Méditerranéenne. La magnitude locale était de 6.8 sur I'échelle de Richter (d’apres le
EERI Earthquake Engineering Research Institute, avril 2003) des fractures de la surface
du sol ont été observées dans les régions épicentrales.

La région de Corso, le port de Zemmouri et prés de Dellys. Une grande partie du
secteur cotier est constituée de larges plaines alluviales liées du coté sud a la ceinture de

I’Atlas par des roches métamorphiques et le niveau de la nappe phréatique est
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généralement profond. Bien qu’il soit probable que les insuffisances structurales aient été
la cause principale des dommages, les sols sableux de Ben Mered se sont liquéfiés dans
les espaces de la nappe phréatique peu profonde ce qui a également contribué aux
dommages dans cette région. La liquéfaction et les épandages latéraux étaient présents
dans les secteurs pres de la riviere d’Isser et dans les gisements étendus de sable de plage.
Des ébullitions de sable et des épandages latéraux dans le sol ont été observés pres du

pont traversant la riviere d’Isser.

Figure 2-20 : (a) Ebullitions de sable dues 4 la liquéfaction prés de la riviere d’Isser ;

(b) Fissuration du sol aux bords de la riviere d'Isser.

X/

*» Liquéfaction induite par des vibrations de machine

Le remblai de la route (la route 94 au Michigan) a permis de traverser le lac
d’Ackerman. Le remblai est construit par un sable propre moyen. La partie de I'eau ci-
dessous a été placée a la fin du compactage apres le retrait de la tourbe et des sédiments
mous du fond du lac [38].

En 24 juin 1987, le remblai a été traversé par un train de six camions vibrosismiques
qui ont été effectuant des levés géophysiques pour l'exploration pétroliere. Un
vibrosismique est une plaque vibrante qui est pressée contre le sol et excitée en utilisant
un vibrateur poids excentrique sous commande d’ordinateur. Typiquement, la fréquence
est modifiée linéairement pendant 'excitation, dans ce cas de 8 a 58 Hz sur une durée de
8 secondes. Cela a donné 264 cycles d’amplitude uniforme dans tous les coups notamment

sismiques.

Cette enquéte particuliere utilisée six camions dans un train avec les unités
vibrosismiques reliés électroniquement pour les maintenir en phase, le train étant étalé

sur 74m de longueur de pare-chocs contre pare-chocs (Figure 2-21).
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Figure 2-21 Convoi de six camions équipés par des vibrosismiques [38].

La figure 2-22 montre la rupture provoquée par ces camions lorsque les unités
vibrosismiques ont été activées sur le remblai. Cette figure montre aussi que deux camions
sont presque submergés a la pointe de la pente a échoué. Le conducteur du camion dernier
dans le train a vu la rupture qui développer en face de lui et a pu faire marche arriere ;
les camions : deuxieme, troisieme et cinquieme glissé dans le lac a cause de liquéfaction
du remblai. Les conducteurs ont déclaré se sentir comme si la terre avait completement
disparu sous eux comme en chute libre. La rupture était suffisamment rapide pour

provoquer une vague de 4,5 m de haut qui a traversé le lac et détruit un quai.

Figure 2-22 la rupture provoquée par la vibration des camions [38].
% L’ile des Célébes, Indonésie (2018)

Tres récemment, I'Indonésie, était ravagée par un séisme suivi d'un tsunami qui
ont fait plusieurs milliers de victimes (1.649 morts, 5.000 disparus), apres le séisme du
vendredi 28 septembre 2018, la secousse de magnitude 7,5 a secoué I'lle des Célebes, dans
le centre du pays, suivi d’'un tsunami qui a notamment touché la ville de Palu.

Un rassemblement de villages a été quasiment rayé de la carte (Figure 2-23) a cause
de liquéfaction. Une grande partie de ce quartier de Palu s’est enfoncée dans la terre
comme aspirée. Comme dans certains quartiers de la ville des centaines d’habitations ont
été emportées dans un gigantesque glissement de terrain qui a instantanément transformé

la terre en une sorte de grande coulée de boue ou comme de sables mouvants.
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Dans cet évenement, la liquéfaction du sol a engendré plus de victimes que le séisme

ou le tsunami.

Figure 2-23 Liquéfaction dans les zones proches de Palu avant et apres la catastrophe.

Source : hitps://twitter.com/DigitalGlobe

2.7.4 Les facteurs influencant la liquéfaction

De nombreux facteurs peuvent avoir une influence sur la résistance a la liquéfaction
des sols, qu‘ils soient de nature physique ou plus globalement liés a 1'environnement.
Cette section présente un apercu des facteurs les plus importants qui influengant la

liquéfaction des sols

«» La nature de sol

La premiere étape de l'analyse et de ’évaluation de la liquéfaction est la
détermination des couches de sol potentiellement liquéfiables a un site donné.

En ce qui concerne les types de sols les plus sensibles a la liquéfaction, Ishihara [22]
stipule que : le risque associé a la liquéfaction des sols lors de séismes a été connu pour
étre rencontré dans les dépots constitués de sable fin a moyen et les sables contenant de
faibles plasticités. Parfois, cependant, des cas sont signalés ou la liquéfaction s’est

apparemment produite dans les sols graveleux.
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Baser sur des tests en laboratoire et des performances sur le terrain Seed et Lee [39]
ont déclaré que la grande majorité des sols cohésifs ne sera pas liquéfiée en cours de

tremblements de terre.

En utilisant des critéres initialement prévus par Seed et Idriss [40] et par la suite
confirmés par Youd et Gilstrap [41], et Bray et al.[42], un sol cohérent peut-étre liquéfier,

s’il satisfait a toutes les trois critéres donnés dans le tableau 2-3

Tableau 2-3 Criteres de liquéfaction

Sols potentiellement liquéfiables

Contenu des particules fines (<0.005mm) <15%
Limite de liquidité (LL) <35%
Teneur en eau normale >0.9 LL

Si le sol cohérent ne répond pas a toutes les trois criteres, il est généralement
considéré comme n’étant pas susceptible de se liquéfier. Bien que le sol cohérent ne puisse
pas se liquéfier, il pourrait y avoir encore étre une perte significative de la résistance au
cisaillement non drainée en raison de la secousse sismique.

En plus de ces criteres, la granulométrie a des effets significatifs sur la résistance a
la liquéfaction d’un sol. Un échantillon présentant une granulométrie peu étalée aura en

effet un indice des vides souvent élevé augmentant le potentiel a la liquéfaction.

Dans le cas de sols a granulométrie étalée, les grains fins occupent 1‘espace entre les
grains plus grossiers ce qui permet d’obtenir une structure plus stable et plus résistante.
Une détermination rapide du risque a la liquéfaction d’un sol est possible en comparant
sa courbe granulométrique avec la figure 2-24. Cette derniére indique un fuseau de

granulométrie de sols naturels susceptibles a la liquéfaction tel que proposé par Hunt [43].

La forme des grains joue également un réle important, les sols présentant des grains
a forte angularité étant plus résistants aux sollicitations que dans le cas de particules

sphériques pouvant se déplacer plus facilement les unes par rapport aux autres.

En effet, Vaid et al.[44] ont mené différents tests de cisaillement cyclique simple
sur des échantillons de sable afin d’évaluer 1'effet de l‘angularité des particules. D’apres
leurs résultats, il apparalt que la résistance a la liquéfaction des sables angulaires a un
niveau faible de contrainte effective de confinement (moins de 200 kPa) est plus élevée
que celle des sables sphériques, pour une densité relative identique. Lorsque la contrainte
de confinement est augmentée (entre 200 kPa et 800 kPa), les sables sphériques peuvent

étre plus résistants que les sables angulaires suivant la densité relative.
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Kramer[21] stipule que les données de terrain indiquent que la plupart des

défaillances de liquéfaction ont impliqué de classement uniforme des sols granulaires.
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Figure 2-24. Fuseau granulométrique pour les sols susceptibles a la liquéfaction [43].

En plus d'apres le RPA (2003), les sols susceptibles de se liquéfier sont en général
des sables propres ou limoneux situés dans les vingt (20) premiers metres de profondeur,
et présentant les caractéristiques suivantes :

e saturés d’eau,

e une granulométrie relativement uniforme correspondant a un coefficient
d'uniformité Cuinférieur a 15 (Cu= Deo / D10 < 15) et,

e un diametre a 50% (Ds0) compris entre 0.05 mm et 1.5 mm.

Dans ces expressions Deo, Dio et Dso représentent les diameétres des tamis
correspondant aux passants de 60%, 10% et 50% respectivement des échantillons de sols
considérés. Les sols sont réputés liquéfiables lorsque le rapport de la résistance a la

liquéfaction sur la contrainte de cisaillement engendrée par le séisme est inférieur a 1,25.

% Etat du sol et des contraintes

Plus la pression de confinement est importante, moins le sol est susceptible a la
liquéfaction et plus la résistance du sol a la liquéfaction sera élevée. Les conditions qui
peuvent créer une pression de confinement plus élevée sont une nappe phréatique plus
profonde. La figure 2-25 montre 'influence de l'indice de densité (Ip) et de la contrainte
de confinement oy ou (g3.) sur la rupture d’un sable saturé soumis a un chargement
cyclique non drainé. Cette figure montre le nombre de cycles nécessaire afin d’amener le

sol & la rupture en fonction de la contrainte déviatorique maximale appliquée (4a).
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Cette figure montre que l‘augmentation de l'indice de densité (Ip) augmente la
résistance du sable au chargement cyclique. Sur cette figure, il est aussi possible
d’observer que le nombre de cycles nécessaire afin d’atteindre la rupture serait influencé

par la contrainte de confinement gy ou (o3,).

o5, (kPa)
100
50

25

Ip (%)

Contrainte cyclique maximale, Ac (kPa)

1 | -
1 10 100 1000 10 000

Logarithme du nombre de cycles a la rupture

Figure 2-25 Relation entre la contrainte cyclique maximale et le nombre de cycles nécessaires

pour causer la rupture avec l'influence de la contrainte de confinement cité par Ayad[45].

Les études de cas ont prouvé que la zone potentiellement liquéfiable se situé
habituellement a une profondeur maximum d’environ 15 m de la surface libre. Des sols
plus profonds généralement ne liquéfient pas en raison des pressions de confinement plus
élevé. Ceci ne signifie pas qu’une analyse de liquéfaction ne devrait pas étre exécutée.

Il a été également déterminé que I’historique d’environnement du sol peut affecter
son potentiel de liquéfaction. Par exemple, les dépdts de sols plus anciens qui ont déja
été soumis a des secousses sismiques ont une résistance a la liquéfaction accrue par
rapport a un modele nouvellement formé de la méme terre ayant une densité identique.

D'apres le RPA (2003), La contrainte effective verticale ¢.' & prendre dans les
calculs est celle régnant dans le sol apres la réalisation du projet.

La figure 2-26 présente l'effet de rapport de sur consolidation (OCR) sur la

résistance de sol a la liquéfaction. La résistance a la liquéfaction augmente également

avec une augmentation du rapport de sur consolidation (OCR).
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Figure 2-26 L’effet de rapport de consolidation (OCR) sur la résistance a la liquéfaction[46].
% L’intensité et la durée de tremblement de terre

Les caractéristiques du mouvement sismique, telles que la magnitude, l‘accélération
sismique, la durée, le nombre de cycles et la fréquence d’oscillation du séisme sont des
facteurs qui influencent l‘impact qu‘aura le séisme sur les matériaux environnants.
L’accélération et la durée de la secousse déterminent la déformation de cisaillement qui
cause la contraction des particules de sol et le développement d’une surpression
interstitielle conduisant a la liquéfaction. La cause la plus commune de la liquéfaction
est due a I’énergie sismique libérée lors d’un séisme. Le potentiel de liquéfaction augmente
a mesure de l'intensité du séisme et I’augmentation de la durée de secousse.

Les tremblements de terre qui ont la magnitude la plus élevée produiront a la fois
laccélération la plus grande et la plus longue durée des secousses. Une analyse de la
liquéfaction ne serait normalement pas nécessaire pour les sites ayant une accélération
horizontale maximale a la surface du sol am inférieure a 0,10g ou une magnitude My
inférieur & 5. De plus, Rapti [47] a montré que le phénomeéne de la liquéfaction liée d’une
facon significative a la durée de choc principale et 'intensité d’arias. C’est ce qu’on va

voir dans le chapitre 7.

++ Les conditions de drainage

Si la surpression interstitielle peut rapidement se dissiper, le sol ne peut pas se
liquéfier. Comme le gravier tres perméable, les égouts ou les couches de gravier peuvent

réduire le potentiel de liquéfaction du sol adjacent (p. ex. les colonnes ballastées [48]).
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2.7.5 Evaluation du potentiel de liquéfaction

La liquéfaction de site est un aspect particulier aux sols granulaires laches et peut
causer de graves dommages aux constructions, comme mentionnés dans les sections
précédentes. Il est donc important d’étre en mesure de prédire le comportement d’un site

face a la problématique de la liquéfaction.

La premiere étape de l'analyse de liquéfaction consiste a déterminer si le sol a la
capacité de liquéfaction pendant un chargement dynamique. Tel que discuté dans la
partie précédente (Section 2.7.4), la majorité des sols qui sont sensibles a la liquéfaction

sont les sols pulvérulents.

Selon Ayad [45], «Plusieurs méthodes ont été proposées pour l‘évaluation du
potentiel de liquéfaction et peuvent étre divisées en trois catégories : méthodes des
contraintes (Seed et Idriss (1971)), méthode de déformation (Dobry et al, 1982) et
méthode énergétique (Law et al 1990). Ces trois méthodes peuvent étre implémentées en
approche déterministe et probabiliste, la méthode déterministe pour [‘évaluation du
potentiel de liquéfaction donne la réponse oui ou non si le sol est liquéfiable ou non.
L approche probabiliste évalue la liqguéfaction en termes de probabilité d’occurrence.
L'avantage majeur des approches probabilistes, c'est que les incertitudes associées aux
parameétres du sol sont quantifiées ».

Notamment cette section ne traitera cependant que de la procédure basée sur la
prédiction du potentiel de liquéfaction basée sur la performance de site -Procédure (SPT)
de Seed et Idriss [49] en 1971. Cette méthode déterministe de contraintes cycliques est la

méthode la plus utilisée en pratique (p. ex. ECS).

% Procédure de Seed et Idriss (1971) (SPT)

La méthode des contraintes pour évaluer le potentiel de liquéfaction, initiée en 1971
par Seed et Idriss, a été largement utilisée. L’idée de base, telle qu'adoptée par de
nombreux chercheurs, est de comparer les rapports des contraintes cycliques (CSR :
Cyclic Stress Ratio) avec les rapports avec les rapports de résistance cyclique (CRR :
(Cyclic Resistance Ratio) du sol [45]. Ce rapport intitulé coefficient de sécurité Fs; qui
est un facteur de sécurité vis-a-vis la liquéfaction.

La prédiction du potentiel de liquéfaction d’un site se base actuellement sur une
version modifiée en 1985 de l'approche empirique originale de Seed et al.[50] dans laquelle
la résistance cyclique est évaluée directement a partir de corrélations empiriques établies

avec l'essai SPT et la performance vis-a-vis la liquéfaction. La méthode a été réévaluée
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et remise & jour lors des Workshops du NCEER (1996 et 1998). Une synthese des travaux
de ces Workshops a été préparée en 2001 par Youd et Idriss[51].

La procédure de calcul de Seed et Idriss se base sur des données en provenance de
campagnes d’investigation géotechnique. La procédure se base sur les indices corrigés
(N1)eo selon la méthode ASTM-D-1586 ou : 1 : indique une valeur normalisée pour une
charge d’une atmosphere (100 kPa), 60 : indique une valeur normalisée pour une efficacité

de 60% de I’énergie totale fournie par le mouton.

Il est donc important de corriger adéquatement les données recueillies pour assurer

la conformité du calcul avec la méthode [52].

% Evaluation du rapport de contraintes cycliques (CSR)

La premiere étape de la procédure simplifiée consiste a calculer CSR, qui est causé

par le tremblement de terre.

Le rapport CSR est établi entre la contrainte de cisaillement cyclique moyenne (Tey-

moy) induite par le séisme et la contrainte oy,. Le rapport CSR se définit comme suit :

T —
CSR = =122 (2.10)

Vo

La contrainte (Teemoy) peut étre déterminée par un calcul de la réponse dynamique.

Dans les études préliminaires ou dans les cas simples (Tqemey) peut étre évalué a

'aide de I'équation simplifiée suivante :

CSR ={f2emer) = 0,65 (fmex) . (22) 1, (2.11)

Oy g 90
Ou g est 1'accélération gravitationnelle, am.: est 1'accélération maximale enregistrée
ou anticipée a la surface du site et rq est un coefficient de réduction de la contrainte de
cisaillement, déterminé selon la figure 2-27. La contrainte Teyemoy €st généralement définie

comme 65% de la contrainte maximale calculée pour le séisme.

Une autre option est d’assumer un rapport linéaire de rq en fonction de la

profondeur et en utilisant 1'équation proposée par Kayen et al [53] :
g =1—(0.012)(2) (2.12)

Ou z est la profondeur du sol en metre au-dessous de la surface de sol ou 1'analyse

de liquéfaction est exécutée (c.-a-d., la méme profondeur utilisée pour calculer (g0, Gy0)-
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Coefficient de réduction rg

Dl‘J!..? 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0
B LI LI | | U | | LI LI 1 LI | LI 1 I B B |
4|
B @ Average of Range Published i
8- by Seed & Idriss (1971) N
12| 1

TS
S

Magnitude: M=5% M= 6% M=7% M=8
] Ll Ll

23|||||||||||||||||

Profondeur Z en m

24

Figure 2-27 : Variation du coefficient de réduction des contraintes rd en fonction de la

profondeur et de la magnitude Mw [54].

L’approche simplifiée pour I'évaluation de CSR est basée sur une magnitude de
référence Mw =7,5. Un coefficient MSF (Magnitude Scaling Factor), est utilisé pour
obtenir la valeur corrigée de CSR correspondant a un séisme de magnitude M, différente
de 7,5. Le coefficient MSF est calculé a partir de la corrélation entre le nombre de cycles
de contraintes uniformes équivalents et la magnitude du séisme d’une part, et des
relations obtenues au laboratoire entre le CSR requis pour causer la liquéfaction et le

nombre de cycles de contraintes uniformes.
Le CSR induit par tremblement de terre de magnitude M, est obtenu comme suit :

CSR Amax Ovo Ty
MSF ~ 0'65( g )'<a’0 '(MSF) (2.13)

v

CSR;5 =

La formule de MSF donnée par Youd et Idriss [51] comme suit :
M.\ ~2:56
MSF = (_W> 2.14
7.5 (2.14)
La correction MSF peut étre déterminée selon la figure 2-28. Sa valeur est en
fonction de la magnitude sismique M. Plusieurs auteurs ont proposé des valeurs pour
MSF. Les Workshops du NCEER de 1996 et 1998 relatés par Youd et Idriss [51]

recommandent les valeurs montrées hachurées a la figure 2-28.
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Figure 2-28 Facteurs de correction pour la magnitude [51].

< Evaluation du rapport de résistance cyclique (CRR)

La deuxieme étape des procédés simplifiés est de déterminer le rapport de résistance

cyclique (CRR) du sol. Le CRR représente la résistance de liquéfaction du sol.

L’essai SPT a été fait par les américains et les japonais alors tous les parametres

de calcul sont en fonction des conditions des régions américaines et japonaises et du type

des matériels utilisés.

Les valeurs de SPT mesurées en place doivent étre corrigées selon I'expression :

(N1)o=NxCxxCegxCpx CrxCs

Avec ::

N : le nombre des coups non corrigés adoptés dans le SPT

Cn:
Ce:
Ch:
Cr:
Cs:

est la correction de la contrainte de sols sus-jacents
est la correction du taux d’énergie de la masse

est la correction du diametre du forage

est la correction de la longueur du train de tiges

est la correction du carottier avec ou sans revétement

(2.15)

Le tableau 2-4 donne les valeurs des facteurs de correction d'apres Skempton [55].
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Tableau 2-4 Corrections au SPT modifié par Skempton [55] en (1986).

Facteur Equipement variable Terme La correction
Mouton de battage torique. 0,5a 1,0
Contenue de o .
. . Mouton de siireté. Ce 0,7a1,2
P’énergie . ..
Mouton de battage type automatique. 0,8a1,3
65 a 115 mm 1,0
Diameétre de forage 150 mm Cb 1,05
200 mm 1,15
<3m 0,75
3adm 0,8
Longueur de la tige 4a6m Cr 0,85
6 a 10 0,95
10 a 30 1,0
Méthode de Echantillon standard. C 1,0
. S
prélévement Echantillon sans recouvrement. 1,1a1,3

En pratique, en Amérique du Nord et au Japon, le calcul de CRR s'appuie sur des
corrélations empiriques validées par Youd et Idriss [51]. Les corrélations de CRR basées
sur I'évaluation du comportement des dépots a la suite des séismes correspondants a une
magnitude de référence de My=7,5. Ces corrélations relient l'indice normalisé de
pénétration standard (Ni)e et la contrainte de cisaillement cyclique nécessaire pour
induire la liquéfaction. La résistance obtenue est généralement identifiée par le rapport
(CRR)

CRRyy = CRRyw=7s - MSF - K, - K, (2.16)
Ou K, est un facteur de correction pour le pré cisaillement statique et K, est un
facteur de correction pour la contrainte effective verticale initiale.
La figure 2-29 présente des courbes de régression des indices CRR en fonction des
indices de pénétration standard corrigés (Ni)e. La courbe pour une fraction de fines

inférieure a 5% est décrite par 1'équation suivante :

CRRw=75 = 33— (1N1 )60 * ((1\1,13)56()) * ([10 : (le)(io + 45]2> B (230) (2.17)

L'augmentation de particules fines dans les sables diminue le potentiel de

liquéfaction de ceux- ci.

Un ajustement a l'indice CRR doit étre effectué, a cet effet 1'ajustement pour les
fractions fines (FC « fine content ») se fait selon la correction « clean Sand » pour obtenir

l'indice (N1) gocs de la maniere suivante :

. (N1)eocs = @ + B(N1 )eo (2.18)
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= [1 76 190] t B =40.99+ FC™
a=-exp|l. e e = 40. 1000
Il est & noter que ces équations ne sont valides que pour des fractions de fines entre

5% et 35%. Pour une fraction de fines inférieure a 5%, les valeurs de 0 et 1 seront

respectivement attribuées a a et 5.

Dans un cas avec une teneur en fines supérieure a 35%, les valeurs de 5 et 1,2 sont

attribuées a a et f§ respectivement [52].

Selon Shahien [56], il est courant de corriger (N1)g en équivalent (N1)gcs en

utilisant 1'expression suivante:
(N1)60es=(N1)eo+A(N1)eo (2.19)
Les facteurs de correction de la teneur en fines A(Ni)e ont été dérives

graphiquement par la courbe de référence 2-29.
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Figure 2-29 Abaque modifiée de Seed et al. (1985) pour 1'évaluation du potentiel de
liquéfaction pour des séismes de magnitude M=7.5 cité par [51].

Le tableau 2-5 énumere les formules des facteurs de correction pour le passage de

(N1)ao & (N1)aoes disponibles dans la littérature.
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Tableau 2-5 Récapitulatif des formules de correction d’apres Shahien [56].

Formulen | Référencen
(N1)eo-cs = (N1)so + AN 6o
A(N)so = constant Seed et al. (1983)
A(Neo = AFC) Tokimatsu and Yoshimi (1983)

Seed et al.(1984) —
Terzaghi et al (1996)

Kayen and Mitchell (1997)

Shahien and Mesri (1999)

Youd et al. (2001)

Idriss and Boulanger (2006)
A(NDeo=g[FC,(N1)so] Idriss and Seed (1996)

Robertson and Wride (1996)

(N1Dso-cs = Crines(N1)s0

Cines= k[FC,(N)s0] Cetin et al, (2004)

La figure 2-31 montre les valeurs de correction de A(Ny)g calculées a partir de la

plupart des références du tableau 2-5.

12 T ' T T T T T 3
B -==--+ Tokimatsu and Yoshimi (1983) —_— .o n
Seed et al. (1984) /S~ 30 -
10 | (Terzaghi et al. 1996) 7 ,,’ o
— - Cetin et al. (2000) ,
| — — Youdetal. (2001) / _/1 20 J
— -~ |Idriss and Boulanger (2006) / - 7’
8 |-— = shahien &Mesri (1999) e " 4 .
ol I, CAm—
fg L /- . -4 e -7 12 -
Z6 ¥ =~ 30 N
q —
-— 20
4 =
—_ 10 .
, — 5
(Ny)eo
0 1 1
10 20 30 40 50

Fines Content, %
Figure 2-30 A(N1)g en fonction de pourcentage de fines (FC) d’apres Shahien [56].
% Evaluation du coefficient de sécurité FSL « NCEER. »

La procédure semi-empirique « NCEER » s’est imposée comme la référence
internationale pour la quantification de I'aléa de liquéfaction des sols. En 2001, Youd et

Idriss [51] ont publié un article synthétisant les conclusions de deux séminaires
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respectivement organisés aux Etats Unis par le NCEER (National Center for Earthquake
Engineering) en 1996 puis le NCEER/NSF (National Science Foundation) en 1998 autour

de I’évaluation de la résistance des sols a la liquéfaction.

Pour un séisme de magnitude quelconque, la méthode consiste a évaluer un
coefficient de sécurité Fs vis-a-vis de la liquéfaction, définie comme le rapport entre la
résistance normalisée au cisaillement cyclique des terrains dans le cas d'un séisme de
référence de magnitude 7,5 (CRRuw-75) d'une part, et le cisaillement normalisé équivalent
généré par le séisme (CSR) d’autre part, en tout point de la colonne de sol auscultée ou
I'on dispose de mesures. Ce rapport est ensuite corrigé par le terme MSF (Magnitude
Scaling Factor) qui permet de tenir compte de la magnitude réelle du séisme considéré,
et de l'effet éventuellement conjugué de la pression de confinement (K, ) et de I'inclinaison
des terrains (Kj) le cas échéant[57].
CRRyy=75

CSR
Conventionnellement, il y a liquéfaction lorsque le facteur de sécurité Fs; est

Fs, = MSF - (K, - K,,) (2.20)
inférieur a I'unité.

Le coefficient de sécurité a la liquéfaction d'un sol se définit, d'apres 1'Eurocode 8
(EN 1998-5) et RPA (2003) comme le quotient entre la résistance a la liquéfaction du sol

(CRR, Cyclic Resistance Ratio) et la contrainte de de cisaillement cyclique maximum

produite par un séisme (CSR, Cyclic Stress Ratio).

Réglementairement, les études de liquéfaction pour les batiments a risque normal
et les ICPE (Installations Classées pour la Protection de ’Environnement) relevent des
Eurocodes. L’annexe B (normative) de I'ECS8-5 integre les « diagrammes empiriques de
liquéfaction » dérivés de la méthode« NCEER »[57]. A noter par ailleurs que le niveau

de sécurité cible est de Fs; = 1,25 aux Eurocodes et d’apres le RPA 99 /version 2003.

Dans ces codes la méthodologie n’est cependant strictement définie que pour
'exploitation des sondages SPT : rien n’est indiqué relativement aux sondages CPT(u)
ou aux mesures de vitesses d’ondes de cisaillement. On peut ici déplorer ce « vide » qui

est source de confusions [58].

Les études de liquéfaction sont usuellement conduites suivant une approche
graduelle, dont le principe a été schématisé par Javelaud [58], en 2015 dans la figure 2-
31. Pour qu’il y ait liquéfaction, il faut une combinaison de phénomenes, et tout d’abord

qu’il y ait opportunité de liquéfaction (Etape 1).
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Etape 1
=apel Opportunité de liquéfaction Nen

& oui

FEtape2 Susceptibilité de liquéfaction Nen

‘l, Oui

FS>FS,
Etape 3 Quantification du risque de liquéfaction -

\ FS <FS,,
Etape 4 Evaluation des conséquences Acceptable
(stabilité, tassements sismo-induits)
J, Non acceptable(s) v
EtapeS | Traitement de la liquéfaction Fin

Figure 2-31 Organisation schématique des études de liquéfaction.

Conclusion partielle

Dans ce chapitre, nous avons passé en revue les principaux parametres qui
influencent le comportement cyclique des sols & la fois en petites et en grandes
déformations en générale et le comportement cyclique des sables non drainés en
particulier (la liquéfaction).

La quantification de 'aléa de liquéfaction par les méthodes simplifiées de Seed, ou

la derniere version du document NCEER sont désormais classiquement utilisées.

Les conditions d’application de ces méthodes simplifiées présentent toutefois des
différences dans le détail selon les ouvrages au niveau des criteres de susceptibilité des
sols a la liquéfaction, du choix du niveau d’eau, et du facteur de correction de la
magnitude. La sévérité des criteres augmente globalement avec le risque spécial. Seule
particularité, le facteur rq traduisant la souplesse du sol qui peut étre calculé finement
lors d’études particulieres [58].

Le cadre normatif existant n’est pas toujours en adéquation avec les hypotheses de

construction originelles ou le programme de reconnaissance géotechnique.

De ce fait, des méthodes détaillées mettant en ceuvre des outils numériques

impliquant des modeles aux éléments/différences finis sont par ailleurs également utilisés.

Dans le chapitre 4, on verra comment ces types de comportements peuvent étre

modélisés a l'aide des modeéles numériques
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Chapitre 3 Comportement dynamique des remblais : Digues et ouvrages de soutenement

Introduction

Les remblais constituent une composante tres importante de nombreux ouvrages
géotechniques. Ces ouvrages peuvent étre des murs de souténement, des quais de ports,
des culées de ponts, des pentes artificielles, ou encore des ouvrages hydrauliques comme
les digues et les barrages en terre. Les séismes constituent une forme de sollicitation
particulierement agressive pour ces types d’ouvrages.

De trés nombreux cas de ruptures ou de tassements de remblais et de digues sous
leffet de séismes ont été recensés dans les régions de forte sismicité (p. ex. Ref [59]). Ces
études ont montré aussi que les ouvrages géotechniques principalement construits par
des remblais situés sur des nappes d’eau souterraine peu profondes ou adjacentes a des
cours d’eau sont tres sensibles aux dommages causés par les tremblements de terre et
principalement par le phénomene de la liquéfaction (cf. Figure 3-1).

Les sols sensibles sont constitués de sols meubles, saturés et non cohésifs que 1'on
trouve fréquemment dans les milieux marins et fluviaux. L’analyse de ces observations
permet de mieux connaitre les mécanismes de déformation et de rupture de ces ouvrages
en terre[l].

Les travaux de cette these sont orientés vers I'étude du comportement dynamique
de deux différents types d’ouvrage géotechnique construit principalement par des
remblais.

Le premier cas consiste a étudier le comportement dynamique d’un remblai soutenu
(murs de souténement) et I'évaluation des pressions dynamiques actives, cas pour lequel
le remblai joue un réle défavorable.

Le deuxieme cas consiste a étudier le comportement dynamique de remblais
hydraulique (digue) prenant en considération le phénomene de la liquéfaction et dans ce
cas, le remblai joue un role favorable pour le fonctionnement et la stabilité de I'ouvrage.

Le présent chapitre présente brievement un apergu de structures géotechniques
choisies comme des cas d’étude. On présente d’abord une synthese bibliographique sur
les méthodes de calculs dynamiques réservé aux ouvrages de souténement. Ensuite, on
expose un apercu historique sur des cas pertinents de rupture observés pour ce type
d’ouvrage. De la méme facon, on passe au deuxieme type d’ouvrages. On présente d’abord
quelques définition et généralités sur les digues. Ensuite, on présente un peu d’historique
sur des cas pertinents de rupture évaluant en méme temps les différents mécanismes des

défaillances liés principalement aux liquéfactions des digues.
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Day before slide, March 22, 1918

Figure 3-1 Les ruptures dues a la liquéfaction des remblais dans différents ouvrages apres

les séismes.
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3.1 Bibliographie sur les ouvrages de soutenement

Les ouvrages de souténement sont des constructions qui évitent 1’éboulement ou le
glissement des talus raides ou verticaux; leur mise en ceuvre peut étre faite a titre
temporaire ou définitif.

Un ouvrage de soutenement est congu pour créer une dénivelée entre les sols situés
a l'amont, c’est-a-dire soutenus par celui-ci, et les sols situés a l'aval, en contrebas de
I'ouvrage. A ce titre, il est soumis aux efforts provenant des terres soutenus (poussée des
terres) et éventuellement de I’eau. Donc on peut définir le mode de fonctionnement d’'un
ouvrage en fonction de son comportement vis-a-vis de ces efforts, et plus précisément
selon la maniere dont il va solliciter la résistance du sol de fondation, ainsi que celle des

éléments qui le constituent [60].

Figure 3-2 Exemples des murs les plus courants.

3.2 Historiques des cas pertinents de rupture des murs

Au cours des 50 dernieres années, il y a eu de nombreux incidents de ruptures de
plusieurs types de structures de soutéenement. On peut en citer celles des murs gravitaires,
des culées de ponts ou des quais. Ces ruptures sont rapportées par de nombreux auteurs
(p. ex. Ref [68]).

Nombreux cas de dommages ou de défaillances de ponts sont induits par un

déplacement excessif du pilier ou par une rupture lors de séismes récents.
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Les défaillances observées des murs de souténement sont souvent dues au glissement,
au renversement et a la perte de la capacité portante du sol sous le mur, associée a une
déformation importante de dépots de sols liquéfiables.

En 1989, le tremblement de terre de Loma Prieta s'est produit dans la baie de San
Francisco en Californie suite & un glissement le long de la faille de San Andreas. Le
séisme a duré entre dix et quinze secondes et a atteint une magnitude de 7.1 sur 1'échelle

de Richter, causant de graves dommages aux ponts et aux batiments [63].

Au cours du tremblement de terre de Chuetsu, le 23 octobre 2004 plusieurs
lotissements résidentiels ont été construits sur des remblais (talus) soutenus par des murs,
des dommages constatait aux maisons et aux routes en raison de la ruine de ces murs
[64].

Apres ce séisme, de nombreuses ruptures de talus de remblai ont été relevées. Elles
étaient causées par les déplacements excessifs des murs de souténement gravitaires
supportant le remblai. La figure 3-3 montre une défaillance du mur de soutenement due

au déplacement excessif pendant le séisme de Niigata-Ken Chuetsu en 2004 [65].

Figure 3-3 Dommages causés a un mur de souténement en raison d’un déplacement

excessif, séisme Niigata-Ken Chuetsu 2004.

Le barrage Shi-Kang est un barrage-poids a contreforts situé sur la riviere Tachia.
Le barrage est situé environ 50 km au nord de 1'épicentre du séisme de Chi-Chi, survenu
le 21 septembre 1999.

D’apres les relevés de reconnaissance de terrain apres le séisme de Chi-Chi 1999. La
figure 3-4 montre que les murs de souténement ont rompu. L’effondrement du mur résulte

d’une rupture par cisaillement dans les contreforts pendant le tremblement de terre de
Chi-Chi (1999).
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Figure 3-4 Rupture de mur du barrage de Shin-Kang séisme de Chi-Chi 1999[65].
Un autre cas est montré sur la figure 3-5 ot :
e Les couches supérieures se sont éloignées du remblai le long des joints de
construction.
e Les deux premiers blocs sont tombés dans le fossé latéral.
e La résistance au frottement le long du joint de construction non traité n’était pas

suffisante pour résister a la force de poussée dynamique latérale

Figure 3-5 Mouvement vers 1'extérieur de mur gravitaire le long du joint de construction[65].

La figure 3-6 montre que le mur de souténement construit sur la faille de Che-Lung-
Pu a été endommagé considérablement par la rupture de la faille.

Durant le tremblement de terre, le déplacement vertical du mur suspendu a soulevé
le remblai, causant le renversement du mur. Le déplacement horizontal du mur suspendu

a produit un glissement du mur, et le sol en avant du pied s’est soulevé.
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Figure 3-6 Glissement et renversement de la paroi de souténement|62].

La figure 3-7 présente un cas d’un mur de soutenement qui s’est affaissé de fagon
significative et qui s’est incliné autour de son pied. Une analyse séismique du mur a
indiqué que, sous la méme accélération horizontale, le coefficient de sécurité contre la
rupture en capacité portante de la fondation était plus faible que contre le renversement

et le glissement.

Figure 3-7 Renversement de mur gravitaire[62].

Le séisme de Kobe en 1995 offre de nombreuses possibilités de documenter le
comportement des structures de souténement dans les zones riveraines|[66].

De nombreux murs ont rompu, mais certains ont survécu et sont restés
pratiquement intacts, par exemple le cas de tremblement de terre de San Fernando en
1971. Clough et Fragaszy [67] ont trouvé que les structures de canal de dérivation en
forme de U congues uniquement pour les pressions actives statiques de Rankine (1857)

se sont bien comportées avec une excitation allant jusqu'a environ 0,4g [68].
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Compiler des informations sur ce qui s'est passé est essentiel pour une meilleure
compréhension du comportement de ces structures.

Parmi les facteurs identifiés comme pouvant avoir contribué aux mouvements ou
aux défaillances des structures de soutéenement, on peut citer :

e Les forces d’inertie sur le mur

e Les pressions latérales dynamiques du remblai en 1'absence de liquéfaction,

e Les pressions statiques et dynamiques associées a la liquéfaction du remblai,

e Réduction de la résistance au glissement a cause de la liquéfaction des sols
entourant la base du mur dans les zones riveraines.

Il n'y a pas de données qui identifient directement la contribution relative de ces
facteurs, ce qui nécessite des études utilisant des méthodes de calcul basées sur des
modeles numériques et éventuellement physiques pour clarifier leurs interactions.

Le tableau 3-1 présente les endommagent constatés durant certains tremblements

de terre. Ce tableau est extrait d’apres les travaux de Puri et al [69].

Tableau 3-1 Dommages aux structures de souténement et aux murs de quai [69)].

Earth%uake and Magnitude Harbor Location Damage Displacement Reference
ate {meter)
Kitaizu _ . .
(11/25/1930) . Shimizu Failure of gravity 7.93
Shizuoka ’ - Retaining wall
(7/11/1935) Shimizn collapse 4.88
Shimizu Sliding of retaining
wall
Outward movement
Tonankai Nagova of bulkhead with
(12/7/1944) 82 80 relieving platform 3.05-3.96
Outward movement
Yokkaichi of pile supported Amano, Azuma and
deck Ishii (1956)
Qutward movement
Nagoya of bulkhead with 3.96
relieving platform
Failure of retaining
. Osaka wall above 4.27
(Iziaﬂ]iglat 6) 8.1 relieving platform
Outward movement
Yokkaichi of pile supported
deck 3.66
Uno Qutward movement
of gravity wall
Tokachioki . Qutward movement
(3/4/1952) 78 Kushiro of gravity wall 349
Complete 457
overturning of : Duke and Leeds
Chile gravity walls. (1963)
(5/22/1960) 84 Puerto Montt Qutward movement
of anchored 0.61 -0.915
bulkheads
Tilﬂn 2 of gravity 305
Niigata " wa Hyashi, Kubo and
(6/16/1964) = Niigata Outward movement Nakase (1966)
of anchored 0.305-2.13
bulkheads
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3.3 Meéthodes utilisées pour 1’évaluations des pressions

de terre

Dans la pratique, afin d’étudier le comportement des ouvrages de soutéenement
soumis aux séismes, il est nécessaire de prendre en compte l'interaction dynamique sol-
structure.

Cette interaction se traduit principalement par I'estimation de 'augmentation des
pressions de terre sur le mur (c.-a-d. force de poussée) lors des séismes.

Les méthodes utilisées pour estimer 'augmentation des pressions de terre sur le
mur en condition dynamique peuvent étre classées en quatre groupes principaux :

Analyses d’états limites, dans lesquelles un mouvement relatif considérable il se

produit entre le mur et le sol pour mobiliser la résistance au cisaillement du sol.

Analyses élastiques, dans lesquelles, le mouvement relatif entre le sol et la paroi est

limité, de telle sorte que le sol se comporte dans sa partie élastique linéaire. Le sol peut
étre considéré comme un matériau élastique linéaire.

Analyses numériques, dans lesquelles, la résolution de 1'équation d’équilibre

dynamique est basée sur la méthode des éléments finis ou de la méthode des différences
finies et le sol est modélisé avec un comportement hystérésis non linéaire.

Analyses expérimentales : dans lesquelles, I’évaluation des pressions dynamiques et

des déplacements est fondée sur des tests en laboratoire, utilisant des tables vibrantes ou
des centrifugeuses (modele physique).

Dans cette section, on s’intéresse uniquement aux trois premieres catégories.

Méthodes utilisées pour analyser les murs de
soutenement en conditions sismiques

Analyse par I'état Limite Solution analytique Analyse numérique l\fc.thodes
’ expérimentales
‘ ‘
Analyse basée . i
Analyse basée sur les o
sur les forces déplacements Solution élastique MEF MDF ‘

Approche pseudo-statique Approche pseudo-dynamique

Figure 3-8 Méthodes de calculs.

e
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3.3.1 Analyses d’états limites

o Coefficient sismique

En 1923, un fort tremblement de terre, nommé Kanto, a frappé le Japon et a fait
de nombreux morts et a détruit de nombreuses structures. La figure 3-9 présente
I’exemple d’une tour en brique de 12 étages détruite a Tokyo.

A cette époque, il n’y avait pas d’idée claire pour construire des structures
résistantes aux tremblements de terre. Le méme mécanisme d’effondrement s’est
largement reproduit dans de nombreuses structures dans le monde et le nombre de
victimes était important [70].

La méthode du coefficient sismique est la premiere mesure de conception des
ouvrages contre les effets sismiques. Cette méthode applique statiquement une force a
une installation donnée (méthodes pseudo statique ou quasi-statique).

L’amplitude de cette force est définie comme (K * W) dans laquelle K est appelé
coefficient sismique et W est le poids volumique. Cette méthode, simple, elle est encore

utilisée.

¥R B=EN+i

5) RASENE FRNE e

(HFoasrZRE) (|

Figure 3-9 Effondrement d’une tour a Tokyo pendant le séisme de Kanto 1923 [70].

La méthode du coefficient sismique est utilisée parce qu’elle est simple et parce que
le facteur de sécurité peut étre calculé de la méme manieére que la contrainte statique.

Cette méthode a grandement contribué a 'amélioration de la sécurité sismique.

Les problemes que présente cette méthode sont :

e La force sismique réelle est cyclique, sa direction change avec le temps, et sa

durée est limitée.
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e La relation entre K et l'accélération maximale du sol n’est pas claire. Une
accélération de 1,9 G ne signifie pas K = 1,9. Une étude sur les dommages

sismiques des murs de quai a conduit Noda et ses collegues en 1975 [71] a

K — (Amax)
g

Dans lequel A..x est 'accélération horizontale maximale

proposer :

1 (3.1)

3
/3

L’intensité de la vibration est normalement plus grande dans la partie supérieure
que dans la partie inférieure. Par conséquent, une plus grande force d’inertie semble plus
appropriée pres du sommet que pres du fond. Cette idée, appelée méthode du coefficient
sismique modifié, est déja pratiquée dans de nombreuses situations.

Selon Tkuo Towhata [70], Toshikata Sano fut le pionnier de la méthode de
conception des coefficients sismiques dans un sens moderne.

Il a eu I'idée d’appliquer la force horizontale dans la conception apres son enquéte
sur les dommages causés par le tremblement de terre de Great San Francisco Sano, 1906.

Depuis, cette méthode a été utilisée dans de nombreux endroits du monde.

Cette méthode a été en outre combinée avec la théorie de la pression de terre active
de Coulomb pour donner la théorie de la pression sismique (active) du sol de Mononobe-
Okabe.

e Mononobe-Okabe (1926-1929)

Le séisme affecte la stabilité d’un systéme sol-souténement via deux moyens :
réduction de résistance de sol ou augmentation de forces latérales défavorables appliquées
sur le mur.

Dans la plupart des cas, I’accélération de séisme est inférieure a 0,3G. La variation
des propriétés mécaniques de sol est relativement faible et négligeable par rapport a
I'influence de l'augmentation de forces latérales. La méthode de Mononobe-Okobe
suppose que les propriétés de sols ne varient pas au cours du séisme et propose des
approximations de pseudo-statique. Cette méthode est mondialement utilisée pour le
dimensionnement de mur de soutenement sous charge de séisme.

La premiere solution analytique du probleme de la détermination de la force de
poussée s’exercant sur un écran d’orientation verticale ou inclinée est attribuée en 1776
par Coulomb [72]. Plus tard, en 1857 Rankine[73] a élaboré une procédure plus simple
pour le calcul des pressions statiques. Le travail de Rankine et Coulomb constitue la base

de I'analyse de pression de terre statique.
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Cependant, méme dans des conditions statiques, la prédiction des forces et des
déformations réelles sur les murs de soutenement est un probléeme complexe. La réponse
dynamique d'un mur de soutenement est, par conséquent, encore plus complexe.

L’ouvrage de référence sur l'analyse des forces sismiques sur les murs de
souténement a été réalisé en Japon a la suite du grand tremblement de terre de Kanto
1923 par Okabe[74] et Mononobe et Matsuo[75]. La méthode proposée par ces auteurs et
actuellement connue sous le nom de la méthode Mononobe-Okabe (M-O) est basée sur
la théorie de Coulomb[72],[21]. L’effet de séisme est considéré comme une accélération
additive, qui est représenté par deux coefficients : un coefficient sismique horizontal K,
et un vertical Kv, puis un nouvel équilibre de forces statiques est calculé pour déterminer

les forces latérales.

Figure 3-10 N. Mononobe vers 1930 (a gauche), Dr. S. Okabe en 1926 (a droite).

Selon Nadim et Whitman [76], 'analyse de Mononobe-Okabe repose sur les hypotheses
suivantes:

1. Le remblai est un matériau sec, sans cohésion, homogene et rigide avec un angle
de frottement interne uniforme.

2. La surface de rupture potentielle dans le remblai est un plan qui traverse le bas
du mur.

3. La fiction du sol est entierement mobilisée le long de cette surface de rupture

Le procédé M-O a été développé a l'origine pour les murs de type gravitaire, en

conservant les matériaux de remblai sans cohésion.
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Figure 3-11 Forces prises en compte pour 1’équilibre. Méthode pseudo statique[77].

La relation de Mononobe-Okabe pour la force de poussée d’un remblai sec est

donnée par la relation :

1
Pae = E;/Hz(l — Kv).Kae (3:2)
Ou :

Le coefficient de poussée dynamique, Kag est égale a :

Kae — cos?(p — 6 — B) (3.3)

sin(¢@ + 6) sin(p — 6 — i)
cos(8+ B+ 0)cos(i—B)

cosBcos?Bcos(5+B+0)|1+

Et l'angle d’inertie sismique 8 égal a :

6 = tan~! (1 ka ) (3.4)
— Ry

Ou :

Y est poids propre du massif de sol.

H est la hauteur du mur.

P est l'angle de frottement interne du sol.

S est l'angle de frottement du linterface sol _mur.

B est l'inclinaison du mur par rapport a la verticale.

Ou ky, est le coefficient sismique d’accélération dans la direction horizontale et kv
est le coefficient sismique d’accélération dans la direction verticale.

Avec : b—B=0ety=vyy

D’autres modifications basées sur 'approche de Mononobe-Okabe sont développées
plus tard, citons :

> Kapila en 1962 a développé une méthode graphique (modified Culmann's method).
Cette méthode a été détaillée par Prakash en 1981[78].
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> En 1966, Prakash et Saran [79] ont proposé une extension de la méthode de
Mononobe-Okabe aux sols cohérents. Par analogie avec la poussée statique, ces
auteurs expriment la poussée dynamique sous la forme suivante[80]:

den: Hg (Na) dyn+ qH (Naq)(lyn'CH- (Nac)dyn (35)
Dans cette derniere les coefficients (N ) ayn, (Nagq)ayn €t (Nac)ayn dépendent de o,y, B et k.

Chacun de ces coefficients est exprimé par le rapport A4; de la valeur dynamique a la
valeur statique [80]. Le coefficient (Nac)an a la méme valeur que le coefficient statique
correspondant qui, pour B= 0, est égal & 2Vka. Les rapports A; relatifs aux coefficients
(Na) ayn et (Nac)ayn sont tres voisins de telle sorte qu'un seul rapport A suffisant pour
déterminer completement la poussée dynamique maximale. Un abaque donnant les
valeurs de 4 en fonction de 'angle de frottement interne ¢ et du coefficient sismique ky

est présenté sur la figure 3-12.

20 T
7] o = e
e e gl o
kn= | |
0,25 | &\//
1,7
~< \ |
16— — — i S —
1k
E 1,5 f 7
8 0,20 \\// i
1,4 — ——
e [ ‘\\_//
] b — :
| L~
21— 1<
; o,IO{=:/-%/é
1 |— / =i
0,0S{Eé/l
|
; o° 10° 20° 30° 40° 50°

ANGLE DE FROTTEMENT INTERNE ¢
Figure 3-12 Abaque pour la prise en compte d’une cohésion du sol dans la méthode pseudo
statique de Mononobe-Okabe [79].

» En 1970, Seed et Whitman [81] ont étudié les effets de divers facteurs, tels que
I'angle de frottement, la pente du remblai, I’état sec / humide, l'accélération
horizontale, la source de chargement (sismique ou explosion), et le frottement de la
paroi, sur la pression dynamique du sol sur la valeur calculée de (Paag).

Basé sur la méthode de M-O ils ont proposé de diviser la pression totale du sol
agissent sur le mur en deux parties, une partie statique et une partie dynamique

comme il est indiqué sur la figure 3-13.
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PaE

0.5H

P P P AL R P P R P P PN PR PP

Figure 3-13 Méthode de Seed & Whitman [85].

Ou PAE désigne la pression totale du sol, PA la partie statique et APae la partie
dynamique.
Seed et Whitman ont suggéré que la pression statique, I'incrément dynamique et la

pression latérale totale de la terre peuvent étre liés comme suit :

Pae = Pa + APae (3.6)
Kae = Ka + AKae

» En 1979 en se basant sur 'analyse de Mononobe-Okabe, le comportement sismique
des murs de souténement gravitaire a été étudié par Rowland Richards & J.Elms,
D.G[82]. Ils ont montré I'importance d’inclure les effets d’inertie des parois dans les
calculs. Cette étude a montré que pendant un séisme sévere, la plupart des murs se
déplacent, mais que le déplacement est fini et calculable. Une expression
approximative est donnée pour calculer le déplacement attendu. A partir de 14, une
approche de conception est développée dans laquelle le concepteur choisit un
déplacement admissible et 'utilise pour calculer un coefficient d’accélération de
conception.

» En 1983 Nadim & Whitman [76], ont également présenté une procédure de
conception utilisant des méthodes basées sur le déplacement. Ces méthodes sont
dites méthodes d’équilibre limite. La méthode MO est utilisée pour les calculs de
pression en connaissant le déplacement.

D’autres modifications basées sur 'approche de Mononobe-Okabe sont développées
plus tard par plusieurs auteurs citons : Richards & al. (1999), Wu & Finn (1999),
Choudhury (2002), Fang & al. (2003), Ghosh (2008), Visone & Santucci de Magistris
(2008), Kolathayar & Ghosh (2009).
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e Limitation de la méthode d’Analyses d’états limites

L’équation de Mononobe-Okobe n’est rien de plus que ’équation de Coulomb pour
la pression de terre active, modifiée pour incorporer une force volumique d’inertie
horizontale ainsi qu’une force volumique gravitationnelle verticale.

En effet, comme discuté précédemment, I’équation (9) peut étre dérivée simplement
en partant de ’équation de Coulomb et en inclinant la paroi et le remblai jusqu’a ce que
la résultante de toutes les forces du volumique soit verticale

Donc, la méthode de Mononobe-Okobe comme la méthode de coulomb, ont les
mémes limitations. Commencant par I’hypotheése que les lignes de rupture a travers le
remblai sont supposées droites, qui est une hypothese approximative.

La contrainte statique et dynamique entre le remblai et la paroi est supposée
répartie linéairement avec la profondeur. De nombreuses études montrent qu’ il peut
s’agir d’hypotheses injuste[83].

Le plus important est 'exigence qu’il y ait une contrainte suffisante le long de la
surface de rupture supposée, pour mobiliser la résistance totale au cisaillement du sol
dans le sens actif. C’est-a-dire qu’il doit bien y avoir des conditions actives.

La force sismique est cyclique, change sa direction et son amplitude avec le temps
et s’exprime pour une durée limitée. Alors que la méthode pseudo-statique applique une
force sismique comme une force statique unidirectionnelle constante, négligeant 1'effet de

type d’onde, la propagation dans le milieu étudié et 'effet de I'inertie du mur.

3.3.2 Méthodes d’analyse élastique

Les méthodes élastiques sont généralement appliquées dans la conception des murs
de sous-sol qui subissent habituellement de trés petits déplacements et peuvent étre
considérés comme des murs strictement « rigides ». L'hypothése sous-jacente est que le
mouvement relatif de la structure du sol engendre des contraintes du sol dans le domaine

élastique.

La méthode de Wood de 1973 [84] est la plus utilisée dans cette catégorie. Cette
méthode est basée sur la théorie élastique linéaire et sur les représentations idéalisées des

systemes mur-sol, connectés a une base rigide.

Wood a réalisé une étude approfondie sur le comportement des murs de
souténement rigides soumis a des charges sismiques et a fourni des solutions graphiques.
Des solutions analytiques élastiques (Figure 3-14) ont été publiées par Wood [84] et Arias
et al [85], basée sur des résultats de la méthode des éléments finis pour le sol retenu entre

deux parois verticales.
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La solution de Wood fait référence a un mur rigide fixé a sa base. Les pressions
élastiques dynamiques des sols dérivés sont deux fois plus élevées que les pressions

obtenues avec les méthodes d’équilibre limite.

Wood a établi que l'amplification dynamique était insignifiante pour les
mouvements du sol relativement a basse fréquence, ce qui inclurait de nombreux

problemes de tremblements de terre.

H
Wy _amo Tommew -0 g .
NG (plain strain) N 1.0 04—
\ ) \ - 03——
\.‘\ i \\\ 02— —
N u=0 & ] 0.8f 0.1
ol i Ty = 0 Qh
o “ ;Tm'form body P X, H? 0.6}
< | . | orce
H J Fny 0.4}
N _u=0 0.2
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P S Tu % 2 4 6 8 10
!-{ ‘;! L/H

Figure 3-14 (a) Modeéle de Wood pour les murs rigides (b) Incrément de charge

dynamique de Wood en fonction de distance entre deux murs rigides [91].

Pour un Kh constant uniforme appliqué dans 1'ensemble du sol homogene élastique,
Wood a établi que la poussée dynamique, APae, agissant sur des parois rigides, lisses et

non déplagables s’écrit comme :
APae = F kh H? (3.8)

En 1981 Arias et al [85] présentent un modele élastique simplifié pour l'analyse de
l'interaction statique et dynamique entre le mur de souténement et le remblai dans les

cas des petits déplacements.

Ce modele est capable de traiter méme les remblais non homogenes avec des
propriétés élastiques variant avec la profondeur, prenant en compte un amortissement

linéaire sans nuire a la simplicité du modele.[85]

Wu(1994)[86]et Wu et Finn (1996) [87] ont développé des solutions analytiques
pour des remblais élastiques uniformes et des solutions en éléments finis pour les remblais

non homogenes élastiques et non linéaires plus tard en 1999.

Les solutions analytiques élastiques ont été validées par comparaison avec les
solutions exactes de Wood (1973). Des comparaisons avec les autres solutions élastiques
approximatives ont montré que le modele « shear beam » modifié donne des résultats

plus proches de la solution de Wood.

e
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Récemment, en 2016, Vrettos et al. [88] ont trouvé que la solution au probleme
impliquant une seule paroi de soutenement peut étre obtenue dans un cas particulier en
supposant que la distance entre les deux parois est tres grande. La non-homogénéité du
sol est décrite par un module de cisaillement croissant non linéaire avec la profondeur

comme présenté sur la figure 3-15.

x Glz)_

N

|-
-

-
a=ae't

Figure 3-15 Géométrie d’une paire de parois rigides retenant une couche de sol élastique

non homogene sur un substrat rocheux sous un mouvement horizontal [88].

L’étude de Wood et la plupart de ses recherches ont été basées sur I’hypothese que
le mur et le sol qu’il retient sont connectés a une base rigide. Cette hypothese néglige le
fait qu’en comparaison de la masse mobilisée par un tremblement de terre, la taille du
mur et du sol qu’il retient sont relativement petites. En d’autres termes, méme si le mur
reste connecté a une base relativement rigide, la base subit certains déplacements durant

un tremblement de terre [89)].

L'approche de Wood a cependant quelques limitations. Elle ne tient pas compte

de :
Réponse du systeme a un moment donné.
Accélération dans la direction verticale.
Augmentation du module avec la profondeur dans le remblai (I'effet de confinement).
Autres charges appliquées sur la surface du remblai.
Effet du niveau de vibration sur la réduction de la rigidité du sol présenté par le module

de cisaillement G.

Amplification de 'accélération a travers la hauteur du remblai.

En générale, les méthodes analytiques disponibles dans la littérature, sont limitées.
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De nombreux aspects sont négligés pour simplifier, tels que les types et les effets
des caractéristiques du mouvement d’entrée, la non-linéarité des sols, l'interaction entre

la fondation et le remblai.

Pour cela, les méthodes de modélisation numérique sont des techniques puissantes
qui ont été utilisées pour étudier le comportement statique et dynamique des murs de

soutenement rigides et non élastiques.

3.3.3 Analyses numériques

Ces dernieres années, des analyses numériques, utilisant des méthodes des éléments
finis ou de différences finies, ont été utilisées pour étudier la réponse sismique des murs

de souténement.

Ils se sont révélés étre des outils utiles lorsque des conditions de non-homogénéité
du sol, non-linéarité du remblai, ou une interaction complexe entre la fondation et le

remblai doivent étre pris en compte.

Ces techniques sont recommandées pour les nombreux avantages qu'elles présentent

par rapport aux méthodes analytiques conventionnelles.

De plus, les modeles numériques sont capables de fournir des informations détaillées
sur les chemins de contraintes suivis par les différents points du massif, et des lois de
comportement élastique ou élastoplastique, et calculent 1'état des déformations

correspondantes.

Cependant, la précision des résultats obtenus par les méthodes numériques dépend
principalement du bon choix des propriétés des matériaux et des conditions aux limites

pour 'analyse dynamique.

Dans la section suivante, nous présentons d’une fagon breve quelques exemples

trouvés dans la littérature ;

> En 1991, Alampalli et Elgamal [90] ont étudié le comportement dynamique d’un
mur cantilever en utilisant un modeéle de calcul bidimensionnel (2D) qui tient compte
de la résonance des parois et du sol, de l'interaction sol-remblai, du glissement et de la
rotation de la base de la paroi comme présenté sur la figure 3-16. Dans cette étude trois
différents types de sols sont modélisés : un remblai sec avec des propriétés élastiques,
un remblai sec avec des propriétés non linéaires de sol, et un remblai saturé. Les
mécanismes de rupture de translation et de rotation du mur sont discutés. Les résultats

de calcul indiquent l'importance d’inclure les moments induits par le séisme dans

79



Chapitre 3 Comportement dynamique des remblais : Digues et ouvrages de soutenement

I'évaluation de la stabilité de la paroi en dynamique. Ils ont constaté également que les
murs de soutenement avec des sols de remblai saturés laches peuvent accumuler des

déplacements permanents excessifs.

KT
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Figure 3-16 Configuration systéme Mur-Sol utilisée par Alampalli et Elgamal [90].

> En 1999 Richards et al [91] ont présenté un modele cinématique avec des ressorts
représentant le sol. Ils ont trouvé que le point d’application de la résultante
dynamique de la pression du sol varie avec les différents types de mouvements de
parois.

» Dans la méme année, Al-Homoud et Whitman[92] ont utilisé un code en éléments
finis bidimensionnel (2D), FLEX. Les analyses dynamiques dans FLEX sont
effectuées en utilisant un schéma d’intégration en temps explicite pour analyser les
murs gravitaires fondés sur du sable sec. Ils ont comparé les résultats avec ceux des
essais de centrifugeuses et ont observé qu'il y avait un bon accord entre les deux
méthodes pour le déplacement des parois.

» En 2002, utilisant le code de différence finie FLAC?® (Figure 3-17), Green et Ebeling
[93], ont calculé la pression dynamique latérale d’'un mur de souténement en béton
avec du sable sec et moyennement dense et ont conclu qu'a de tres faibles niveaux
d’accélération, les pressions étaient en accord avec les prédictions de Mononobe-Okabe.
Cependant, a mesure que les accélérations augmentaient, les pressions sismiques de la

terre étaient plus grandes que celles prédites par la méthode M-O.
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Figure 3-17 Géométrie et considération utilisait par Green et Ebeling [93].

» Utilisant le logiciel commercial éléments finis ABAQUS, en 2005 Psarropoulos et al
[94] ont réalisé une étude pour valider les hypotheses de la solution analytique de

Veletsos et Younan et définir ses limites (figure 3-18).
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Figure 3-18 Systéme considéré (mur gravitaire fondée sur la couche de sol) et le modeéle

d’éléments finis correspondant Psarropoulos et al [94].

» En 2006 Pathmanathan[95] a développé un modeéle numérique utilisant la méthode
des éléments finis pour calculer le comportement dynamique des structures de
soutenement et, en particulier, trouver l'amplitude et la distribution de la pression
dynamique latérale agissait sur le mur. Les structures de souténement considérées
comprennent une paroi flexible, un mur de type cantilever et un mur gravitaire. Dans
toutes les analyses, le sol est supposé agir comme un milieu élastoplastique homogene
avec un critere de rupture Mohr-Coulomb et le matériau des parois est sup™posé
élastique linéaire. Il a conclu que la pression dynamique du sol correspondait a celle
prédite par la méthode de Mononobe-Okabe, lorsque les niveaux d’excitation étaient
faibles. La pression dynamique de sol calculée pour étre plus petite que celles prédites
par la méthode de Mononobe-Okabe, quand les niveaux d’excitation étaient grands.

» Al-Atik et Sitar en 2008 [96] ont développé un modele éléments finis
bidimensionnels(2D) sur la plate-forme OpenSees pour étudier le comportement des

murs de soutenement et du remblai sous chargement sismique. Les matériaux sont
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supposés non linéaires. Les résultats obtenus par le modeéle sont comparés a ceux de
la centrifugeuse. Les auteurs ont conclu que le modele d’EF était capable de capturer
les mémes réponses.

» En 2011, une série d’analyses par éléments finis 2D a été réalisée par J.C. Tiznado
et F. Rodriguez-Roa [97]. PLAXIS été utilisé pour effectuer une série d’analyses EF
par déformation plane afin d’étudier la réponse sismique murs de soutenement
gravitaires sur des sols granulaires normalement consolidés. Des enregistrements
chiliens avec de tres forts mouvements de terre ont été appliqués au niveau du
substrat rocheux. Un modele constitutif non linéaire avancé a été utilisé pour
représenter le comportement du remblai et du sol de fondation. Dans les cycles de
déchargement-rechargement, la réduction non linéaire du module de cisaillement
avec l'amplitude de déformation de cisaillement est considérée. Des éléments
d’interface ont été utilisés pour modéliser 1'interaction sol-structure. Il a été constaté
que les effets d’amplification sismique a la fois dans les fondations du sol et dans les
remblais jouent un role tres important sur les déplacements permanents du mur. Les
accélérations induites sur le sol derriere le mur peuvent différer sensiblement des
accélérations appliquées au niveau du substrat rocheux. Les accélérations induites
ne peuvent étre connues a l'avance, car elles dépendent de plusieurs variables telles
que les propriétés dynamiques du sol de fondation et du remblai, les caractéristiques
sismiques et la réponse inertielle du mur.

» Récemment en 2016, M. Deyanova et al. [98] ont fait une étude paramétrique
visant a évaluer la réponse dynamique des murs gravitaires. Les analyses ont été
réalisées a l'aide du code FLAC?®. L’étude paramétrique consiste en dix-sept
configurations non linéaires utilisant dix enregistrements sismiques avec deux types
de sols granulaires pour le remblai : sable lache (B1) et sable dense (B2), comme il
est montré sur la figure 3-19. Le remblai et le sol de fondation ont été modélisés
comme des milieux non linéaires avec un ajustement des courbes de dégradation du
module de cisaillement G/Gax selon Darendeli et avec le critére de rupture de Mohr-
Coulomb. Les résultats ont été comparés a des procédures simplifiées bien connues
pour la conception de murs de souténement gravitaire, une relation empirique a été

proposée, qui permet de calculer le déplacement horizontal résiduel en fonction de
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la hauteur de la paroi, de la largeur de la base du mur, du type de remblai et de

l'intensité Arias (Ia).
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Figure 3-19 Le modele utilisé & Géométries de parois considérées dans les analyses [98].

Plus d’exemples de ce type d’approches numériques peuvent étre trouvés dans la
littérature (cf. e.g.[99],[100]) pour les méthodes en éléments finis, (cf. e.g. [101]-[102])

pour les méthodes en différences finies.

3.4 Bibliographie sur les barrages en remblais

Les barrages en terre (remblais) peuvent étre constitués par des matériaux de
caractéristiques tres diverses, a la différence des barrages en béton ou méme en
enrochements dont les matériaux constitutifs sont contenus dans des fourchettes
beaucoup plus étroites. Le terme « terre » couvre donc toute une gamme de matériaux
allant de l'argile pure treés fine a des éléments trés grossiers (roche). Dans certains cas
méme, on utilise les roches altérées facilement compactables, tels que des latérites, des
schistes et gres tendres, etc. Les barrages en terre adaptés aux sites peu encaissés
présentent des qualités de terrain médiocre. Ils sont particulierement employés pour les
barrages de faible hauteur, bien qu'on trouve des ouvrages exceptionnels de plus de 100
m de haut. La proportion de barrages (de plus de 15 m) réalisés en terre ou en
enrochement est d’environ 70%. La stabilité propre du barrage est assurée par le poids
du massif de terre (barrage en poids).

On distingue deux types de barrages en remblais selon les matériaux qui les
composent :

e Les barrages en matériaux meubles ou semi-rigides, appelés barrages en terre.
e Les barrages en matériaux rigides comme les roches, appelés barrages en
enrochement.

Les barrages en remblai sont souvent appelés digues. Ils peuvent étre composés d’'un

seul matériau assurant a la fois la stabilité et I’étanchéité : on parle alors de barrage
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homogene. Pour les autres digues, la conception consiste a réaliser un noyau ou un
parement amont dans des matériaux différents, capables d’assurer la fonction
d’étanchéité : argile, béton bitumineux, béton hydraulique ou géomembrane. Les barrages
en remblai, d’emprise au sol importante, n’engendrent pas de forte contrainte sur le sol
[103].

La figure 3-20 présente une classification tres claire pour les déférents types de

barrage en remblai selon les matériaux de construction.

Barrage en remblais (digues)

a ~ o
» Barrages en terre homogene ‘ «a noyau d'argile
» Barrages en terre zonée & masque amont (béton ou bitume)
« a noyau d'argile e & écran interne d'etanchité ( béton
« & masque amont (béton ou bitumineux,membrane)
bitume)
« & membrage interne (béton
bitumineux)

Figure 3-20 Typologie des barrages en remblais selon les matériaux de construction.

3.5 Historiques des cas pertinents de rupture des

barrages en terre par la liquéfaction

3.5.1 Barrage Sheffield de Santa Barbara (1925)

Cet ouvrage a été construit en travers d’un ravin. Le remblai avait une longueur
de 219.5m et une hauteur maximale d’environ 8m. Il était situé a une distance d’une
dizaine de kilometres de 1'épicentre et a subi un séisme de magnitude 6,3 ayant entrainé
une rupture totale du barrage. La durée de ce séisme a été estimée a une valeur, allant

de 15 a 18 secondes et I'intensité correspondait a une accélération du sol de 0.04 a 0.10g.
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7

L e a1 ot i 3
Figure 3-21 Rupture du barrage de Sheffield apres le séisme, Santa Barbara, 1925 [104].
L’analyse de l'’état du barrage apreés sa rupture, a permis de conclure qu’un
glissement s’était produit pres de la base du remblai, en provoquant un mouvement en
masse vers l'aval, sur une distance de 91 m. Les dégats relevés sont attribués a la

dégradation des propriétés mécaniques du sol, accompagné par la liquéfaction.

3.5.2Barrage de San Fernando (1971)

Le barrage inférieur de San Fernando qui a été construit entre 1912-1930, avait une
hauteur de H=44m et a été soumis a un séisme sévere (M=6.6, amx=0,6 g). Durant ce
tremblement de terre, un glissement important s’est produit sur le parement amont du

barrage, emportant sa créte ainsi que 8.5 metres de matériaux de son talus aval.

Figure 3-22 Barrage de San Fernando avant et apres le séisme de 1971[36].

Le glissement ne laissa qu’une revanche 1.3m. L’analyse de cette rupture a montré
qu'un phénomene de liquéfaction est accompagné conduisant a des glissements tres

importants en aval de la digue.

3.5.3 Barrage de Van Norman (1971)

Barrage du réservoir inférieur Van Norman construit de 1912 a 1930 subit ainsi un
glissement du talus amont de 42 m par suite du séisme de San Fernando en février 1971

(M =6.6). Le plan d’eau heureusement inférieur a la cote normale n’avait plus qu’une
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revanche de 1.4m apres séisme. Malgré les fissures et les fuites, cette revanche n’est pas
détruite. La liquéfaction a abaissé la résistance de la partie inférieure de la recharge

amont a une valeur qui n’assurait plus la stabilité statique.

Le pied amont a commencé a glisser, entrainant des fissures dans le remblai. L’eau
et le matériau liquéfié pénétrerent dans les fissures, affaiblissant la partie supérieure et

développant le glissement plus d’une minute apres la fin du séisme (poste liquéfaction).

Figure 3-23 Barrage inférieur Van Norman, apres le séisme de San Fernando en 1971.
Source : https://www.alamyimages.fr/photo-image-barrage-du-reservoir-inferieur-van-norman-feb-
10-1971-apres-le-tremblement-de-terre-de-san-fernando-en-1971-dans-le-comte-de-los-angeles-californie-
164781925.html

3.5.4Le barrage Fujinuma (2011)

Le barrage Fujinuma était un barrage du Japon situé a Sukagawa. Construit en
1949, il avait principalement un role tampon pour l'irrigation. Le barrage s'est écroulé

récemment le 11 mars 2011 lors du séisme du Tohoku. La rupture de ce barrage

Figure 3-24 Barrage Fujinuma avant et apres le séisme (Wiki 2018).
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3.5.5 Evaluation de mécanismes de rupture des digues

Le retour d’expérience mondial est qu’aucun grand barrage en remblai d’une

hauteur supérieure a 15 m, de conception moderne, ne s’est rompu apres séisme.

On retient surtout la rupture partielle, tres étudiée, du barrage Van Norman (cf.

Figure 3-23) et le barrage inférieur de San Fernando (cf. Figure 3-22).

Il faut noter que, mis a part des barrages atypiques de stériles miniers, seul un
barrage endommagé par un séisme a occasionné des victimes. Il s’agit du petit barrage
de Fujinuma construit en 1947, lors du terrible séisme de Tohoku au Japon en 2011 (cf.
Figure 3-24).

Au Japon, hormis le barrage de Fujinuma, seuls les barrages en remblai construits

avant 1918 ont été sérieusement touchés par les séismes et un seulement s’est rompu.

Selon la Commission internationale des grands barrages (CIGB) les accidents de
barrages liés a des séismes sont rares. Le tableau 3-2 extrait de publications de (CIGB)

montrent que les accidents les plus importants concernent les ouvrages en remblai [105].

Tableau 3-2 Effet de séismes sur quelques barrages en terre[105].

Barrage H (m) Pays Date | Mw Dégats
La Marquesa 10 Chili 1985 7.8 | 2 barrages rompus
et La Palma 16 barrages-dégats importants

16 barrages-faibles dégats

San Andreas 32 USA Califorrnie 1906 8.25 | Fissure longitudinale
Dam Fissure transversale des appuis
Upper Crystal 26 USA Califorrnie 1906 8.25 | Mouvement du barrage de 2.4 m
Springs
Sheffield Dam 8 USA Califorrnie 1925 6.3 | Rupture totale
Hebgen Dam 35 USA Montana 1959 7.5 | Tassement du barrage : 1.2 m
Effet de vague
Lower San 40 USA Califorrnie 1971 6.6 | Tassement de la créte : 8.5 m
Fernando
Upper San 24 USA Califorrnie 1971 6.6 | Tassement de créte : 900 mm
Fernando Déplacement vers 'aval de 1.5 m
Paiho Main 66 Chine 1976 7.8 | Grand glissement : 330 barrages
Dam endommagés
Douhe Dam 22 Chine 1976 7.8 | Fissure longitudinale
Masiway Dam 25 Philippines 1990 7.7 | Tassement de la créte : 1.0 m
Fissure longitudinale
Ono Dam 37 Japon 1923 8.3 | Tassement de la créte 250 mm-
Fissure profonde adjacente au noyau
74 remblais 1.5a 18 Japon 1939 6.6 | 12 barrages détruits, 40 glissements
Chatsworth 11 USA 1930 N-C | Fissures, fuites
Earlsburn 6 Ecosse 1839 4.8 | Rupture totale
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Les ruptures provoquées dans des remblais et des barrages en terre (digues) par les
séismes dans différentes régions du monde ont été analysées. Chaque cas de désordre sur
un ouvrage en terre est souvent un cas particulier. Néanmoins, certaines tendances se

répetent et des classifications de rupture liées au séisme sont apparues.

Les chercheurs japonais [106-112] ont enregistré au cours de I'histoire plusieurs cas
de ruptures des barrages en terre qui ont beaucoup servi a 'amélioration des calculs
sismiques. Des exemples de ces cas de rupture par liquéfactions sont déja montrés dans

I'introduction et dans les figures 3-25 ;3-26,3-27 de ce chapitre.

Ces retours d’expérience apportent une meilleure connaissance du comportement
des ouvrages et permettent aussi d’améliorer les pratiques de construction ou de

renforcement dans ce domaine (p. ex. [106]).

Sasaki et Tamura [113] ont examiné les modes de rupture des digues de riviere
soumises a des tremblements de terre au Japon suivant la classification des modes de
rupture fournie par le “Manual for repair methods of the civil engineering structures
damaged by earthquakes” (Technical Note of PWRI, Vol. 45, 1986).

Selon ce manuel, les modes de rupture de remblais dues aux tremblements de terre
sont classées en 4 modes fondamentaux comme le montre la figure 3-25. Les types 1 et 2
se rapportent a la rupture dans le remblai, le type 3 est la déformation intense du remblai
due a la liquéfaction du sol dans la fondation et le type 4 est le tassement de la créte

sans déformation apparente du remblai entier[113].

o : o
Pl L ¢

Type 1 Failure Type 2 Failure of Type 3 Failure of Type 4 Subsidence
at slope embankment embankment and of embankment
foundation ground

Figure 3-25 Classification des modes de rupture des digues [113].

Dans le méme contexte et d’apres des observations du séisme de la cote Pacifique
du Tohoku en 2011 (Mn = 9,1) au Japon , Sasaki et al [112] montrent que dans la plupart
des cas, la cause de l'endommagement était la liquéfaction dans les fondations ou dans
le corps des digues. La figure 3-26 illustre schématiquement l'idée de liquéfaction a
l'intérieur de la digue, en prenant des exemples des digues des rivieres Tokachi et Kushiro

qui ont été déformées de maniere significative pendant le séisme de Kushiro-Oki en 1993.

Cette figure présente un mécanisme de rupture par fissures pendent le tremblement

de terre, puis des tassements considérables apres I'évenement sismique. Un phénomene
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de liquéfaction est accompagné conduisant a des glissements tres importants en aval de

la digue.

4)

Figure 3-26 Illustration de la liquéfaction dans le corps de la digue [112].

Un autre récapitulatif plus général des principaux modes de rupture des remblais
sous leffet des séismes est donné par Serratrice [1]. Ce dernier est indiqué
schématiquement sur la figure 3-27 ces mécanismes qu’il concerne les remblais édifiés sur
un massif horizontal. Mais une séquence analogue peut étre envisagée pour les remblais
sur pente selon le méme auteur.

(a)

(b}

(c)

(d)

Figure 3-27 Récapitulation des classifications des ruptures de remblais sous séismes [1].

Dans la figure 3-27a, le tassement du remblai s'effectue sur lui-méme. Les

tassements différentiels sont a craindre en section courante du remblai.
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Dans la figure 3-27b, les déformations affectent principalement le corps du remblai
sans implication notable des sols de fondation. Les tassements de la plateforme sont
accompagnés par une fissuration longitudinale. Un étalement du remblai se produit en
pied.

Dans la figure 3-27¢, des ruptures localisées affectent les deux talus du remblai et
éventuellement les voies de circulation. La plateforme du remblai se maintient a peu pres
a sa cote initiale. Ce mode de rupture est fréquent dans les remblais sur pente ou les
remblais soutenus par des murs.

Dans la figure 3-27d, la liquéfaction de la couche de base du remblai ou d'une
couche mince du sol de fondation, ou la dégradation de la résistance de ces terrains
produit la rupture du remblai. La rupture montrée dans cette figure se manifeste de la
méme facon que le barrage présenté dans la figure 3-26 c.-a-d. par de larges fissures
longitudinales a regard amont. Ces fissures séparent des blocs. Au centre du remblai, les
déplacements sont quasi-verticaux. En pied ils sont subhorizontaux et relevent d’un
mécanisme d’extrusion des couches molles plastifiées sous quelques blocs résiduels du
remblai.

Dans la figure 3-27e, le mécanisme de rupture affecte les sols de fondation en
profondeur (glissement profond), a la suite de la liquéfaction des sols ou a la dégradation
de leur résistance. Le remblai est disloqué et s’étale.

Tres récemment en 2018, des études numériques a grande échelle ont été présentées
par Rapti et al [114] afin d’évaluer la réponse dynamique des remblais et de définir les
différents modes de rupture due a la liquéfaction sous différentes conditions. Rapti et al
[114] se basent sur I’évaluation des variations des pressions interstitielles et sur la
concentration de la déformation et des déplacements afin d’identifier les mécanismes de
rupture due principalement au phénomene de la liquéfaction. Cette étude conclut quun
mécanisme de rupture pour un systeme remblai-fondation soumis a un chargement
sismique est tres dépendant de la profondeur de la couche liquéfiable, et des

caractéristiques du mouvement sismique (notamment la durée de I’événement principal).

—

0.0 0.2 0.4 0.6 08 1.0 -0.10 Vertical displacements [m] 0.10
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Figure 3-28 Analyses numériques pour I’évaluation des mécanismes de rupture :
Gauche: Couches liquéfiées, Droite: déplacement calculé [114].

Conclusion partielle

La connaissance du comportement des barrages en remblais et des ouvrages de
souténement sous l'action d’un séisme a beaucoup progressé depuis une trentaine
d’années.

Dans ce chapitre, on a présenté un état de connaissances sur le theme, divisé en
deux grandes parties.

-Un exposé des résultats les plus récents sur le comportement dynamique des
ouvrages de soutenement, notamment les différentes méthodes de calculs des pressions
dynamiques derriere ces murs.

-Une présentation d’historiques des cas pertinents de rupture des barrages en terre
par la liquéfaction et notamment I'évaluation de ces mécanismes due au phénomene de
la liquéfaction dans les digues et les remblais.

Ces deux concepts font une initiation a notre problématique qui concerne
I’estimation numérique des pressions dynamiques derriere les murs de souténement et la
modélisation numérique du comportement dynamique et de la liquéfaction du systeme

Barrage-Fondation présentés par la suite dans les chapitres 6 et 7 respectivement.
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Chapitre 4 Modélisation numérique du comportement dynamique des sols

Introduction

Les matériaux granulaires présentent un large spectre de propriétés mécaniques.
Développer des modeles constitutifs permettant d’intégrer ces caractéristiques dans le

cadre de simulations a I’échelle de 'ouvrage demeure un réel défi scientifique.

Les simulations numériques peuvent modéliser des comportements non linéaires
observés lors du chargement cyclique des sols, tels que le comportement hystérésis et la
déformation plastique. De nombreux aspects nécessitent une étude approfondie pour

résoudre completement un probleme d’interaction sol-structure.

La fiabilité d’utiliser ces nouveaux outils de calculs reste toutefois a étre évaluée,
tout particulierement avant de passer a I’évaluation des réponses sismiques des structures

complexes (p. ex. Digue ou mur de souténement).

Dans ce chapitre, on verra comment ces types de comportements de sol peuvent

étre modélisés a 'aide des modeles rhéologiques et numériques.

Dans le méme contexte, nous établirons une étude de sensibilité des modeles
constitutifs vis-a-vis des parametres d’amortissement. Nous distinguons les modeles de

comportement selon la relation contrainte-déformation (t—y).

La comparaison entre ces modeles est faite sur la base des courbes (G/Gmax-y), (D-
Y), obtenues numériquement et qui permettent de définir d’une fagon détaillée le

comportement du sol soumis au chargement cyclique.

4.1 Différentes approches pour la non-linéarité du sol

Pratiquement, deux approches sont classiquement utilisées pour modéliser le
comportement cyclique non linéaire du sol : le modele linéaire équivalent et non

linéaire[115].

Dans la premiere approche, le comportement non linéaire du sol est approché par
un modele viscoélastique linéaire équivalent. La procédure de linéarisation consiste a
remplacer le modele non linéaire par un modele linéaire équivalent ayant des propriétés
dissipatives plus ou moins équivalentes a celles du matériau réel. La linéarisation utilise
un processus itératif qui permet d’ajuster les caractéristiques du sol avec le niveau de
déformation induit par le chargement. Le modele linéaire équivalent, connu pour sa
simplicité, est trés utilisé en ingénierie [116], mais présente 'inconvénient de donner de

mauvaises prévisions a grandes déformations et de ne pas modéliser la déformation
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plastique et/ou la rupture[117]. Finn et al [118] ont montré que le modele linéaire
équivalent surestime la réponse des matériaux en condition sismique, il est valable pour

des accélérations inférieures a 0,2g [119].

La deuxieme est la méthode numérique non linéaire. Cette méthode n’a pas été
appliquée aussi souvent dans la conception pratique, mais, avec le développement de
I'outil informatique et avec des codes numériques non linéaires, des analyses de ce type
sont actuellement appliquées pour fournir des évaluations de la vulnérabilité sismique et
pour évaluer l'effet de site dans de nombreux projets de réhabilitation et de réalisation
de structures géotechniques, plus précisément des barrages ou il faut prendre en

considération la variation des pressions interstitielles et le phénomene de la liquéfaction.

Donc, la capacité a représenter le développement de grande déformation et la
variation des pressions interstitielles est I'un des avantages les plus importants de ces

modeles non linéaires cycliques par rapport aux modeles linéaires équivalents.

Byrne et al.[120] fournissent un apergu des différentes méthodes utilisées pour
I’évaluation de la liquéfaction, et discuter des avantages de la méthode numérique non
linéaire par rapport a la méthode linéaire équivalente pour différentes applications

pratiques.

4.2 Modeles du comportement des sols

Comme on I'a vu dans le chapitre 2, la détermination du module de cisaillement et
de l'amortissement du sol met en évidence la complexité de la description du

comportement adéquat de ce matériau.

En effet, dans la littérature, les modeles de comportement des sols s’étendent du
modele élastique linéaire simple a des modeles élastoplastiques non linéaires plus

complexes.

Dans cette partie, on va discuter I'implémentation numérique de comportements

de sol et les différents modeles utilisés pendant les travaux de cette these.

4.2.1 Comportement viscoélastique linéaire

La loi de comportement la plus simple pour un sol sous sollicitation dynamique est
le comportement viscoélastique linéaire. Les matériaux qui sont gouvernés par la loi
viscoélastique montrent des déformations directement proportionnelles a la contrainte
appliquée (& la contrainte en cisaillement dans le cas de propagation unidimensionnelle

des ondes de cisaillement).
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Dans ce domaine de déformations, des non-linéarités plus ou moins prononcées
apparaissent dans la courbe contrainte-déformation. Le cas idéalisé d’un systeme
dynamique discret est montré a la figure 4-1 ot k est la rigidité du systeme, & est le taux
d’amortissement critique visqueux (¢/cait), a(t) est I'accélération imposée au systéme, m

est la masse du systeme et u(t) est le déplacement de la masse.

—— u(t)
c
1]
4 H m L s a(t)
rd
%O -
/ 7

Figure 4-1 Systeme élémentaire a 1 DDL.

Les modeles viscoélastiques faisant apparaitre sous sollicitation harmonique des
boucles d’hystérésis, il est tentant de représenter, pour ces sollicitations, le comportement

du sol a aide d’un tel modele.

Cependant, ce modele viscoélastique linéaire conduit a une énergie dissipée par cycle
dépendant de la fréquence de la sollicitation, ce qui est en contradiction avec les

observations expérimentales ou I'amortissement est indépendant de la fréquence.

4.2.2 Comportements non linéaires hystérésis

Dans, le domaine des fortes déformations, le comportement observé lors des essais
cycliques réalisés en laboratoire montre des changements importants de la microstructure
(réarrangement des grains) qui interviennent, engendrant des déformations irréversibles,
de cisaillement et volumiques, significatives. Apres une inversion de contraintes, le
comportement en déchargement a un module initialement plus prés du module Guax du

sol.

Ce module a comme pour le chargement, tendance a diminuer avec la déformation
(dans le sens opposé au chargement). Le chemin contrainte-déformation suivi en

déchargement n’est donc pas le méme que celui suivi en chargement.

Il décrit une boucle appelée bouche d’hystérésis, dont la figure 4-2 montre une
représentation typique. Ce type de comportement est appelé comportement hystérésis et

ce type de comportement ne peut étre abordé que par des modeles non linéaires.
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+ Regles de Masing
Les criteres de Masing ont été décrits pour la premiere fois par Masing [121] en
1926 et avaient pour but d’énoncer les regles régissant le comportement hystérésis. Les
criteres de Masing stipulent que, lors du chargement initial, la courbe contrainte-

déformation initiale du matériel (backbone curve) est controlée selon 1'équation suivante :
T=Fu(p) (4.1)

Cette courbe initiale contrainte-déformation est définie selon le matériel. Lors du

déchargement, a partir d’un point défini par (y.,1:), la fonction devient plutot :

T— Ty =F,, (7/_271*) (4.2)

C’est-a-dire que le déchargement se fait selon le méme aspect que l'origine de la

courbe, mais augmenté d’un facteur 2

7o )G )

Reloading Branch L+

; [fl Initial Loading
|
|

: Y
Yref
/ Backbone

/

/

[\ \
[ ~ Unloading Branch

Figure 4-2 Regle de Masing.

Selon Kramer [21], ces critéres sont insuffisants pour décrire adéquatement le
comportement en sollicitation cyclique des sols. Le critere élargi de Masing comporte
donc deux reégles additionnelles. La premiere d’entre elles stipule que lors d'un
rechargement ou d’un déchargement, si la déformation maximale antérieure est dépassée,
et que la courbe contrainte-déformation initiale (backbone curve) est recoupée, le
cheminement suivra désormais cette courbe. Une autre régle stipule que si un
cheminement antérieur contrainte-déformation est recoupé, le cheminement actuel suivra

le tracé de ce premier cheminement.

Avec ces critéres on peut obtenir les mémes courbes de la figure 4-4 si 'on reproduit

au laboratoire des cycles de déformation d’amplitudes constantes, symétriques, et
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analogues a ceux de la figure 4-3. La figure 4-4 montre que dans le plan (1, y), le
comportement du sol est caractérisé par une boucle d’hystérésis, dont la surface et
I'inclinaison dépendent de 'amplitude de la déformation. Plus cette derniere est grande,

plus l'aire de la boucle est importante et moins celle-ci est inclinée sur I’horizontale. [10].

NETE * |
i DH#EKM

Figure 4-3 Séquence de chargement idéalisée [10].

Figure 4-4 Chargement cyclique symétrique[10].

4.2.3 Représentations des relations d’élasticité non linéaire

Pour l'analyse du comportement non linéaire des sols, certains modeles sont
mathématiquement fondés sur une représentation de la relation contrainte-déformation
a partir d’'une courbe hyperbolique ou parabolique ou dans le cas du modele hystérésis,

la courbe « backbone », quelques-uns de ces modeles sont présentés dans cette section.

¢ Modele hyperbolique de Duncan

L’origine des modeles hyperboliques se trouve dans les travaux de Kondner [122]
en 1963. Il a proposé une loi de comportement fondée sur une approximation des courbes
de comportement contraintes-déformations obtenues dans un essai triaxial de
compression drainée [123]. La relation hyperbolique proposée par Kondner représentée

sur la figure 4-5 est la suivante :
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.= (4.3)
717 % a+beg

Ou g; est la déformation axiale et a et b deux constantes dépendant de 'essai

triaxial. Elles se déterminent facilement :
1/a est la pente initiale du graphique et 1/b la valeur asymptotique de (o7 — a3).
Donc, a et b sont les parametres définissant 'aspect de la courbe.

L’expression du module d’Young tangent se déduit par dérivation de la relation (4.3) :

B = d(o; — 03) _ a (4.4)
t deg (a + bey)?

(o1-03) §

~

Figure 4-5 Représentation de la loi hyperbolique de Kondner.
En particulier, le module initial est donné par :

1 (4.5)

Cependant, I’expérience montre que la rigidité du sol dépend de I’état de contraintes.
Afin de prendre en compte ce phénomene, ces relations ont été uniformisées par Duncan
et Chang en 1970 [124] introduisant le module tangent initial E; et le coefficient de

Poisson tangent wv;:
o3\"
E; = kupa (_> (4.6)
Pa

Ou pa est la pression atmosphérique et kg et n sont des parametres obtenus a partir de
résultats d’essais de compression triaxiale drainée, réalisés a différentes pressions de
confinement ;.

des _ C (4.7)
de;, (1—deg)?

Ut=—
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Ou &3 est la déformation radiale et C et d sont des constantes dépendant de I'essai

triaxial

On constate que le modele hyperbolique de Duncan est construit a partir d’une
formulation utilisant le module de Young tangent initial E; et le coefficient de Poisson
tangent vy. Dans la partie suivante, on présente le modele d’Hardin et Drnevich, utilisant

le module de cisaillement.

s+ Modele Hardin-Drnevich

En 1972 Hardin et Drnevich[125] ont construit leur modeéle en mettant 'expression
proposée par Kondner[122] sous la forme d’une relation entre la contrainte de cisaillement
T et la déformation de cisaillement 7y :
r=— YV (4.8)
1 Y

Gmax = Tmax

Ou Gmax représente le module de cisaillement initial ou maximum et 7,4, la

résistance au cisaillement maximum.

Les auteurs ont introduit la notion de déformation de cisaillement de référence Yre:

T
Vre = G’”J (4.9)

max
Donc, I’équation (4.9) de réduction du module d’'Hardin et Drnevich ne comprend
qu'un parametre, soit V. qui est la déformation en cisaillement a laquelle la courbe de

réduction atteint la valeur de G/Gmax=0,5.
Cette équation s’écrit :

__ 1 (4.10)
1+ ]//}/ref

Cette équation a pour avantage sa simplicité, mais est limitée dans la gamme de

Ms

courbes de réduction qu’elle peut représenter.
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Tmax

;o

" Y
Figure 4-6 Hlustration des parametres de la loi d’Hardin et Drnevich.
Une autre représentation largement utilisée des relations contrainte-déformations
élastiques non linéaires est proposée par Desai et Christian[126] en 1977 et qui se base

fondamentalement sur les travaux de Kondner [122].

La représentation générale des courbes hyperboliques est donnée par l’équation

suivante :

r=—7 (4.11)
b+ ay

Ou a et b sont les parametres définissant I’aspect de la courbe.

Dans les cas de chargement ou la déformation est tres faible (petite déformation),

I’équation peut étre approximée par :

7=0 412
Tpetite.def = b = Gy ( )

Dans le cas des grandes déformations, I’équation est plutot approximée par :

1 _t (4.13)

T = — = —
grande.def a R[

Ou 7rest la résistance en cisaillement et Ry est un parametre variant généralement
entre 0,7 et 0,9 qui relie le cisaillement a la rupture au cisaillement dans le domaine

élastique a grande déformation.

Cette équation ne décrit pas le comportement a la rupture du matériau, mais se
sert des propriétés de résistance du matériau pour estimer son comportement élastique.
Les modules de cisaillement sécant et tangent s’expriment, dans le cas des modeles
hyperboliques, de la maniere suivante :

_t_1 vy 1 (4.14)

G - -
s % yb+ay b+ay
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ot b 1 Ry’ (4.15)
7 __(1—qgr)?= _J
Ge = dy (b+ay)? b (1 =an) Go ( Tf )

En considérant la relation (4.15), il est possible d’anticiper le comportement d’apres
la résistance a la rupture d’'un matériau. Considérant une résistance au cisaillement
donnée par le critere de Mohr-Coulomb ot (¢) est 'angle de frottement, et C est la

cohésion du sol et 671, 6’3, sont les contraintes effectives axiales maximales et minimales.

_ 203+ 2Ccos ¢

L’expression suivante peut étre déduite
T (0 —03)(1 —sing)
—= (4.17)
Ty 203sing +2Ccos¢g
Donc, le module tangent peut étre réexprimé de la maniere suivante :
R: (0! — a3)(1 — sin )]
G, = Go|1— (01 3)( ®) (4.18)

205 sing + 2C cos ¢
Il est a noter que les relations présentées aux équations 4.10 a 4.18 sont tirées de la
référence [56].
¢ Modéles sigmoidaux

Les courbes sigmoidales sont d’autres fagons de représenter les courbes de réduction

de module (G/Gmax) ou Ms, et sont définies par 4 parametres :

L’équation générale des courbes sigmoidales est :

a
Ms = (4.19)
S y0+1+exp(—(L—x0)/b

Ou le parametre a controle 'amplitude de la courbe, le parametre b, son étendue
sur l'axe des abscisses, le parametre x, la position sur I’axe des abscisses et le parametre
Yo la position sur 'axe des ordonnées. Le parametre L est le logarithme en base 10 de la

déformation en cisaillement, exprimée en %.

Le parametre y, peut-étre omis pour obtenir un modele sigmoidal a 3 parametres,
exprimé de la maniere suivante :

a

Ms = 1+ exp(—(L—x0)/b

(4.20)

La grande quantité de parametres permet de calibrer les courbes de réduction

obtenues numériquement a des modeles disponibles d’apres les données de laboratoire.

101



Chapitre 4 Modélisation numérique du comportement dynamique des sols

+ Modele cubique
Appelé aussi, selon FLAC? le modele d’hystérésis par défaut [127]. Ce modele est
développé en notant que la courbe en forme de S du module par rapport au logarithme
de la déformation cyclique peut étre représentée par une équation cubique, avec une

pente nulle & la fois a faible déformation et a déformation tres élevée (Figure 4-7).

Le module sécant, Ms, est donné comme :

Mg = s2(3 — 2s) (4.21)
Ou
s=2t 4
=L -L (4.22)

Et L, est la déformation logarithmique

L =log;o(y) (4.23)

Les parametres L; et L, sont les valeurs extrémes de la déformation logarithmique

(c’est-a-dire, les valeurs auxquelles la pente tangente devient nulle).

De ce fait, donner L; = -3 et L, = 1 signifie que la courbe en forme de S s’étendra
d’une déformation cyclique inférieure de 0,001% (10%) & une déformation cyclique

supérieure de 10% (10!), comme il est montré sur la figure 4-7.

Module sécant normalisé (M,)

0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10
Déformation en cisaillement (%)

Figure 4-7 Exemple de courbe de réduction du module Ms en fonction de la déformation
en échelle logarithmique [127].

Les modeles sigmoidaux, cubique et le modele de Hardin-Drnevich sont implantés

dans le logiciel FLAC?® V7 pour modéliser le comportement hystérésis.
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4.2.4 Comportement élastique parfaitement plastique

Cette loi est utilisée pour décrire de maniere approchée le comportement des sols

et en particulier la plasticité due a la rupture en cisaillement.

La rupture en cisaillement est une autre forme des sols granulaires. Dans le cas d'un
chargement important, des surfaces de rupture peuvent se créer dans les sols sur lesquels
les grains glissent les uns sur les autres. Ce glissement est modélisé par un comportement

plastique dans le sol, qui subit donc des déformations plastiques.

La loi d’écoulement peut étre définie directement a partir de la fonction du seuil
(critere) de rupture, en assumant que 'incrément de déformation est normal a la surface

de rupture dans ’espace des contraintes.

Cette fonction d’écoulement (déformation), appelée potentiel d’écoulement, est

décrite de la maniere suivante :

flo)<0 (4.24)
E=0 si f(o)<O0
§=121 6];(00) si fle)=0

Ou € est la vitesse d’écoulement, A est un parametre de magnitude

Dans le cas d'un sol pulvérulent, le seuil de rupture par cisaillement dépend de
I'angle de frottement interne du sol (@ , @') alors que I"écoulement est dirigé par angle
de dilatance du sol y. Ainsi, la fonction du potentiel d’écoulement ne peut plus étre
associée a la fonction seuil [52]. Elle est donc dite fonction non associée g(a) et la fonction

d’écoulement plastique devient :
fl@)<0 (4.25)
E=0 si flo) <0

ag(o)
do

E=21 flo)=0

Donc, pour quantifier le tenseur des déformations plastiques, il est nécessaire
d’introduire des équations complémentaires. On postule l'existence d’un potentiel

plastique G tel que :

de?; = aaﬁ (4.26)

Ou : 01 est appelé multiplicateur de plasticité et est strictement positif.
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Si G = F, la regle d’écoulement est dite associée et non associée dans le cas contraire.

L’écoulement plastique se fait a un état de contraintes donné et crée des
déformations plastiques. Cette déformation est un travail dissipé a I'intérieur du matériau.
Il s’agit donc d’une forme d’amortissement lors de sollicitation dynamique dont il est

important de tenir compte.

T Ecoulement
plastique
Gelasl
Déformation
plastique

R

Figure 4-8 Comportement plastique idéal.

Le critere de plasticité ou de rupture caractérise la rupture du matériau, c’est-a-
dire que les déformations tendent vers l'infini. Lorsque le seuil de plasticité n’évolue pas,

le critere de plasticité est confondu avec la surface de charge.

Il existe plusieurs criteres de rupture, qui ont été proposés, initialement développés
pour les métaux et ont été utilisés pour les sols. A partir de ces critéres, il est possible de

construire une loi de comportement élastique parfaitement plastique.
Au cours de cette these, seul le critere de Mohr-Coulomb sera utilisé.

¢ Le critéere de Mohr-Coulomb
En 1776 Coulomb [72] a proposé le premier critere de plasticité en mécanique des

sols. Ce critere est utilisé pour les sols pulvérulents et les sols cohérant a long terme.

Sur la figure 4-9 une représentation dans le plan de Mohr, montre que la forme de
la courbe enveloppe de critéere est une droite. Cette droite est appelée la droite de

Coulomb d’équation :
T=C+o,tg(e) (4.27)

Ou : 7,0,, @ et C, correspondent respectivement a la contrainte de cisaillement, la

contrainte normale, 'ongle de frottement interne de sol, et la cohésion de sol.
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T T=c+otan @

Figure 4-9 Critere de rupture de Coulomb.

Le critére de rupture associé a ’équation (4.27) se réfere au critere de Mohr-

Coulomb dans la mécanique des sols. En termes de contraintes principales, on peut écrire :

1 1 (01 —03)
5(01 —o03)cosp = —C + 5(01 +03) — — sing -tan @ (4.28)
Ou encore :
1+sing CoS ¢
—_—gy— ' = 23—
Tz sin ¢ ¢ 1—sing (4.29)
Ou :
1+sing
* =T sing (450

Cela nous amene a réduire I’équation suivante :

0-1 - 0-3 N(p = —ZC /N(P (431)

Pour simuler le comportement des sols avec ce modele, cinq parametres sont
nécessaires. Deux parametres (E,0) pour définir la partie élastique du modele et trois
parametres pour le critére de plasticité (¢, C et ). Ces parameétres sont identifiés a

partir d’essais expérimentaux (Figure 4-10).

Le module de Young (E) correspond a la pente de la courbe contrainte déviatorique-
déformation axiale. La pente initiale de la courbe déformation volumique-déformation
axiale conduit & la détermination du coefficient de Poisson (v) et la pente plastique de
cette courbe détermine 'angle de la dilatance (y ). Les deux parametres plastiques (¢,

C) se déterminent a partir du seuil plastique atteint[128].
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E 2ecosgp — (oy + o) sing
1 atan(1 = 2v)
- )

£ \(/ £

Figure 4-10 Détermination des parametres élastique et plastique pour le modele E-P avec

le critére de Mohr-Coulomb.

4.3 Modélisation numérique du comportement non

linéaire de sol

Comme on I'a vu dans les sections précédentes, les modeles de comportement des
sols s’étendent du modele élastique linéaire simple a des modeles élastoplastiques non
linéaires plus complexes. Dans cette partie, des tests de cisaillement cyclique sur une

seule zone ont été faits.

Le but de ces tests est d’une part la vérification de I'implémentation des lois de
comportement dans le code de calcul FLAC?, et d’autre part pour faire comprendre le

comportement des sols sous déférents niveaux de chargement et de déformation.

Ces simples tests de modélisation nous permettent de comprendre les différentes
lois de comportement couplé (par exemple un modele élastique non linéaire avec un
modele élastoplastique).

L’objectif de ce couplage est d’optimiser les courbes de contrainte-déformation et
les courbes de réduction de module d’une fagon plus réaliste par rapport au comportement
cyclique du sol observé au laboratoire.

Le code de calcul FLAC?" utilisé dans nos modélisations est basé sur la méthode
des différences finies. Une courte description de cette méthode et du code avec les

résultats de modélisation seront présentés dans la section suivante.

4.3.1 Présentation du code de calcul FLAC?P

FLAC? (Fast Lagrangien Analysis of Continua), ¢’est un code en différences finies, une
des plus anciennes méthodes de résolution numérique d’un systeme d’équations
différentielles avec conditions initiales et conditions aux limites, développé par la société

Américaine ITASCA Consulting Group. L’approche utilisée dans FLAC?P est basée sur la
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méthode de Wilkins et permet de formuler les équations des différences finies pour des

éléments de forme quelconque.

Il simule le comportement des structures en sols, en roches ou autres matériaux qui

se plastifient lorsque leur surface de charge est atteinte.

Les matériaux sont représentés par des éléments ou des zones qui forment le
maillage ajusté par l'utilisateur pour avoir la forme de l'objet a modéliser. Chaque
élément se comporte selon sa description par une loi contrainte/déformation linéaire ou
non linéaire aux chargements appliqués ou aux conditions aux limites imposées. Le
matériau peut se plastifier et s’écouler, et le maillage peut se déformer (en mode grande

déformation) et se déplacer avec le matériau qu’il représente.

Une des spécificités de FLAC? est le macrolangage FISH, qui permet a 'utilisateur
de définir de nouvelles variables, procédures, sorties graphiques, et méme d’écrire sa

propre loi de comportement.

4.3.2 Schéma de résolution explicite.

Basé sur le fait que dans la réalité, une partie de I'énergie de déformation
accumulée par le systeme est convertie en énergie cinétique qui va se propager et se
dissiper dans le matériau environnant, le schéma de résolution explicite fait d’abord appel
aux équations du mouvement afin de calculer les vitesses et les déplacements a partir de
I’accélération, déduite de la résultante des forces et des contraintes.

Ainsi, les déformations sont déduites des déplacements (intégrales des vitesses), et
les nouvelles contraintes correspondant a ces déformations au travers des relations du
modele rhéologique.

Le déséquilibre induit en une zone va se propager dans l'ensemble du massif. A
chaque pas de calcul, un cycle de résolution complet est parcouru et les actions extérieures
sont mises a jour si nécessaire. Cette méthode de résolution est dite incrémentale.

Ainsi, a chaque pas de temps, les coordonnées des noeuds peuvent étre facilement
réactualisées, et le maillage se déforme avec le matériau qu’il représente. L’intérét de
cette approche est qu’elle permet de traiter facilement des problemes en grandes
déformations.

D’une maniere générale, le cycle de résolution du code peut se mettre sous la forme
du schéma de la figure 4-11. Le principe fondamental de la résolution explicite est que
chaque boite de cette figure remet a jour toutes les variables qu’elle doit traiter a partir

de valeurs connues et qui restent fixées durant les calculs dans les autres boites.
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Equation d’équilibre

(Equation du mouvement)

A

Nouvelles vitesses et (.
At Nouvelles forces ou

nouveaux déplacements ]
A / confraintes

v

Relation contrainte/déformation
(Modéle de comportement)

Figure 4-11 Séquence de calcul générale explicite par différences finies [129].

+ Passage du probléme continu a la discrétisation

Le zonage (maillage en élément finis) de code FLAC? est composé a la base de
triangles. Ceux-ci sont combinés en quadrilatéres et chacun d’eux est divisé en deux
paires d’éléments triangulaires (a et b, ¢ et d) a déformation uniforme comme indiqué
sur la figure 4-12. La force exercée sur un nceud est prise comme la moyenne des forces
pour les deux paires de triangles, ce qui permet d’assurer une réponse symétrique a un

chargement symétrique.

L’'un des points forts de ce type d’élément est I’élimination du probléeme de
déformations non restreintes qui se pose avec les éléments quadrilateres a déformation

uniforme.

Le schéma de calcul explicite de Lagrange et la discrétisation mixte de technique
de zonage utilisé dans FLAC? permettent a la rupture plastique et 1’écoulement d’étre
modélisés avec une tres grande précision. Comme aucune matrice n’est formée, les grands

calculs a deux dimensions peuvent étre faits sans exigences de la mémoire excessive.

Le code est le plus approprié pour analyser le comportement non linéaire des

matériaux et leurs instabilités, et les phénomenes de rupture.

=)
“y

_ A AN
J- A\w LA

Quadrilatéres superposés. Vecteurs vitesse. Vecteur force nodale.

Figure 4-12 Discrétisation mixte.

108



Chapitre 4 Modélisation numérique du comportement dynamique des sols

4.3.3Eléments d’interface

Les éléments d’interface sont utilisés pour représenter de maniere simplifiée les
plans de glissement ou de séparation (au niveau des joints, couches minces, liaisons
structure-sol, sol-roche, etc.). FLAC? intégre notamment des interfaces caractérisées par

le glissement de Coulomb et/ou la séparation par traction

Les propriétés de 'interface sont : le frottement, la cohésion, la dilatance, la raideur

normale, la raideur de cisaillement et la résistance a la traction.

Une interface est représentée comme une raideur normale et une raideur en

cisaillement entre deux plans en contact.

, Ly ‘
— N
—— > - *>—
gridpoint S k(@: T 5= patin
~— ' | i ' T=Contrainte a la traction
~ : ! 2k, | ' .
BN : M . I . -P : ° K =raideur normale
: < L > f K =raideur de cisaillement
N

Ly, = longueur associée au nceud N

zone Ly = longueur associée au noeud M

Figure 4-13 Interface représentée par la connexion des faces A et B par des ressorts de

raideur en cisaillement (ks) et normale (kn) [127].

AZmin — ; \ \

Figure 4-14 Dimension de la zone utilisée pour le calcul des raideurs [127].

Pour le choix des caractéristiques de l'interface : la cohésion, la dilatance, la traction
limite et le frottement sont généralement pris égaux a ceux du matériau le moins résistant.
Les raideurs k, et k, sont plus difficiles & estimer. FLAC? recommande de prendre pour
ces valeurs une quantité dix fois plus grande que la raideur équivalente de la zone voisine
la plus raide. La raideur apparente de ladite zone dans la direction normale étant donnée
par la relation suivante :

(k+36)

max{—— 4.32
AZmin ( )
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Ou : K et G sont respectivement le module volumique et le module de cisaillement,

et AZmin est la plus petite dimension dans la direction normale (cf. Figure 4-14).

Cette recommandation permet de ne pas pénaliser les temps de calcul lors de la
prise en compte d’une interface. Le critere de résistance au cisaillement de Coulomb

limite la force de cisaillement par la relation :

Fomax =CL+tano f, (4.33)

Avec :
L = longueur de contact effectif
¢ = angle de frottement des surfaces d’interface
Si le critere est satisfait c¢’est-a-dire si :
Fs = Fonax donc Fs = Fopax (4.34)

Le vecteur incrément de déplacement relatif au niveau du point de contact est
résolu dans les deux directions normales et de cisaillement, et les forces totales normales

et de cisaillement sont déterminées par :

Fn(t+At) — Frf _ KnAu.’gt-l-l/ZAt)L (435)
Fs(t+At) — Fst _ KSAu§t+1/ZAt)L (436)

Les raideurs k, et ks ayant les unités de (contrainte/déplacement).

4.3.4 Option dynamique dans FLAC?P

Comme on I'a vu, que le probléme a résoudre soit de nature statique ou dynamique,

les équations du mouvement dynamique sont incluses dans la formulation.

La figure 4-15 décrit les différentes étapes d’un calcul dynamique. Chacune de ces

étapes est brievement présentée dans les paragraphes suivants.
+ Définition de la géométrie

La premiere étape d’'une modélisation numérique consiste a définir la grille du
modele : celle- ci, association de multiples éléments ou zones est ajustée a la géométrie
du probleme étudié.

A tout instant d’un calcul par FLAC®, chaque élément est caractérisé par une
valeur unique de déformation. Lorsque le gradient de déformations résultant des
conditions initiales et des conditions aux limites est grand, on doit donc utiliser un grand

nombre d’éléments de petite taille pour représenter cette distribution. Par exemple, pour
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qu’'une bande de cisaillement puisse étre identifiée par le code FLAC?, il faut en général

qu’elle comporte au moins trois éléments.

Figure 4-15 Différentes étapes d’un calcul dynamique avec le code FLAC? [127].

Par ailleurs, dans un calcul dynamique par différences finies, des distorsions
numériques sont susceptibles de se produire lors de la propagation des ondes sismiques
dans le modele si le maillage n’est pas défini de fagon a propager correctement toutes les
fréquences du signal sismique incident. Ainsi, la taille des éléments Al doit respecter la
condition :

s<t it Al=—2
=10 ~ 10 freg

(4.37)
Ou A représente la longueur d’onde associée a la plus haute fréquence (freq) du
signal sismique incident et Vs la vitesse de propagation des ondes de cisaillement

(Kuhlemeyer et Lysmer [130]).
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+* Recherche d’un état d’équilibre en conditions statiques

Une fois les conditions aux limites et les contraintes initiales définies, le code
FLAC? g’assure que le systeme est a I’équilibre ou calcule un état d’équilibre en fonction

des données d’entrée, étape préliminaire indispensable a tout calcul dynamique.
+¢ Définition des conditions aux limites dynamique

La grille étant par définition d’extension finie, il faut éviter que les limites du
systeme ne réfléchissent de l'énergie a lintérieur du modele. Une premiere solution

consiste a éloigner de maniere importante les limites du modele de la zone d’intérét.

Cette solution est peu satisfaisante dans la mesure ou elle conduit a prendre des
grilles de tailles importantes, ce qui a pour conséquence une augmentation des temps de
calcul. Le code FLAC? propose donc une alternative qui consiste a appliquer, au niveau
des limites latérales et de la base du modele, des conditions aux limites absorbantes de

type “quiet boundaries” ou “free field”.

3D
damping d 3-D
structure amping
structure

internal
dynamic fi’_/:\\\ internal //—\
dynamic =D

input T~ __#"
input —\j

free field
quiet boundary
quiet boundary

free field

free field

quiet boundary
quiet boundary
free field

quiet boundary

external dynamic input (acceleration or velocity)
external dynamic input (stress or force only)

Figure 4-16 Conditions aux limites dynamique disponible dans FLAC® [127].

L’option du “free field” sert a simuler le caractere horizontal infini des couches en
assumant qu’'un horizon identique, virtuel et semi-infini est présent de l'autre c6té de la
frontiere en champ libre. Cette option est nécessaire pour minimiser les phénomenes de
réflexion des ondes sur les frontieres latérales et pour conserver les contraintes statiques
en place lors des calculs. L'option du “free field” agit en assignant les parametres du
modele spécifiés préalablement (p. ex. contraintes, amortissement, accélérations, etc.) a

I'horizon semi-infini virtuel.

«» Définition de Yamortissement mécanique

Dans les systemes dynamiques naturels, les frottements internes entrainent une
dissipation partielle de 1’énergie de vibration, ce qui permet aux systemes de ne pas
osciller indéfiniment apres avoir été soumis a une sollicitation dynamique. Dans la plupart

des matériaux géologiques, I'amortissement naturel est de lordre de 2 a 5 % de
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I’amortissement critique. Toutefois, dans un matériau présentant un modele rhéologique
élastoplastique, une quantité considérable d’énergie peut étre dissipée durant
I’écoulement plastique. Dans ce cas, seul un faible amortissement supplémentaire est

requis [127].
Le code FLAC? propose trois types d’amortissement :

1- Un amortissement de type local : pour satisfaire les conditions a 1’équilibre des
simulations statiques dans FLAC?P. Son utilisation est relativement simple, puisqu’elle
ne requiert que la spécification d’un parametre proportionnel a une fraction de
I’amortissement critique. Toutefois, selon Itasca, I'usage de I'amortissement local dans
les cas d’analyse sismique n’est pas recommandé puisqu’il est incapable de cerner
adéquatement la perte d’énergie lors de chargement cyclique multiple.

2- Un amortissement de type Rayleigh qui permet une dissipation d’énergie
approximativement indépendante de la fréquence comme cela est le cas dans les sols

et les roches. L’amortissement de Rayleigh repose sur les deux parametres suivants :

La fréquence propre du systeme, fréquence d’oscillation des déplacements verticaux
lorsque le modele n’est soumis qu’a l'action de la gravité. Elle définit le domaine de

validité de 'amortissement qui s’étend sur le tiers central du spectre de fréquences.
Le taux d’amortissement, défini en pourcentage de I'amortissement critique.

3- L’option de 'amortissement hystérésis permet ’ajustement du module de cisaillement
selon la déformation, de maniere que le module & un temps donné soit le module

tangent d’une courbe de réduction G/Gnax préétablie.

L’option d’amortissement hystérésis répond aux 2 premiers criteres de Masing et
ne correspond donc pas aux criteres de Masing étendus (Section 4.2.2). L’application de

I’amortissement hystérésis a un élément lui attribue donc un comportement hystérésis.

FLAC? inclut trios modeles de représentation des courbes G/Gmax utilisés pour

I'amortissement hystérésis. Ceux-ci sont les modeles discutés dans la section (Section
4.2.3).

L’option d’amortissement hystérésis peut étre couplée a un modele constitutif qui
comprend un élément de plasticité. Lorsque la rupture est déclenchée, 'amortissement
hystérésis n’est plus effectif pour laisser place a ’écoulement plastique. L’amortissement

hystérésis est repris lorsque I'état d’élasticité est rétabli dans le modeéle.
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¢ Définition du signal sismique
La sollicitation dynamique, accélérogrammes réel ou synthétique, s’applique soit
aux limites du systeme, simulation d’un séisme soit au coeur du maillage, simulation de
tirs d’explosifs. Dans cette these , le signal sismique est appliqué a la base des différents

modeles sous forme d’une onde de cisaillement[131].
% Application du signal sismique (simulation d’un séisme)

Dans le code FLAC?, le signal sismique reproduisant la sollicitation dynamique

peut étre introduit sous différentes formes :

» Sous forme d’un signal en accélération ;
» Sous forme d’un signal en vitesse ;

» Sous forme d’un signal en contrainte.

Du fait de la présence de conditions aux limites absorbantes sur la base du modele,
le signal sismique doit étre appliqué sous forme d’un signal en contrainte. Les relations
suivantes permettent de relier les vitesses particulaires normale (v,) et tangentielle (vy)

aux contraintes normale (o) et tangentielle (o) :
o =2-p-Vy-vy (4.38)
o,=2-p- Vi v (4.39)
Ou p représente la masse volumique et Vp, Vs représentent respectivement les

vitesses de propagation des ondes de compression et de cisaillement.

Lorsque le signal sismique est introduit sous forme d’un signal en contrainte ou en
vitesse, le signal sismique en accélération s’obtient en dérivant le signal sismique en

vitesse.

4.4 Production numérique des courbes : 1-y,G/Guax-y,D-y

Comme on I'a vu dans le chapitre 2, le comportement des sols joue un role

fondamental dans la définition du type de méthode de calcul.

Vu le manque de données expérimentales sur les ouvrages que 'on va étudier dans
les chapitres suivants (Chapitre 6 et 7), nous devons déterminer numériquement les

parametres dynamiques nécessaires pour ces modélisations.

En ce qui concerne la modélisation de comportement du sol dans cette partie, nous

avons suivi un protocole de calage qui nous a permis d’obtenir ces parametres.
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De ce fait, une étude numérique a l'aide du code de calcul FLAC? est réalisée dans
le but de valider I'implémentation des lois rhéologiques, présentées dans les sections
précédentes d’une part, et d’autre part de caler le sol choisi pour les applications futures

avec les résultats de laboratoire.

Début

!

Données

Gmax, ¢,p’ et C
Courbes (G/Gmax, y Jet (D% ,7)

|

Choix de modéle & Estimation des paramétres :

Modeéle hyperbolique H-D : fo, v
Modéles sigmoidaux : y,, a,b,, x,,
Modéle cubique @ Li,La

!

Courbes G /Gmax et D % Oui
calent bien les courbes donnés par

la littérature

l Non
[ Nouveaux parameétres ] Fin

Figure 4-17 Protocole de calage des lois de comportement.

Les résultats obtenus des simulations numériques de cisaillement cycliques sont

présentés par la suite.

La validation de la loi hystérésis a été effectuée grace a la simulation des boucles
d’hystérésis sur des essais cycliques. Les boucles de charge-déchargement sont réalisées a
différents niveaux de contrainte donc a différents niveaux de déformation de cisaillement
et pour chaque comportement de sol présenté dans la section 4.2.3

La figure 4-18 montre un exemple d’un chargement utilisé pour les tests de

cisaillement cycliques
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Figure 4-18 Chargement utilisé pour les tests de cisaillement cycliques.

La figure 4-19 montre les caractéristiques physiques et mécaniques du sol choisi, et
la configuration utilisée pour modéliser 'essai de cisaillement cyclique.

Vitesse

G=8E6, B=1.33E7,p=1800 kg/m’
C=04=31

Figure 4-19 Systeme appliqué pour ’essai de cisaillement.
La figure 4-20 présente les boucles d’hystérésis obtenues dans le plan contraint-

déformation (t—y) pour le cas d’un modele élastique non linéaire de type sigmoidal a 3

parametres.
10000

5000

T [Pa]

-5000

-10000
-0.25% -0.20% -0.15% -0.10% -0.05% 0.00% 0.05% 0.10% 0.15% 0.20%

Y

Figure 4-20 Boucles d’hystérésis obtenues dans le plan t—y .
Cette simulation est faite a I'aide d’un sous-programme (FISH) compris dans le

code FLAC? et avec laquelle il est possible de calibrer les courbes de réduction du module

de cisaillement avec des modeles disponibles dans la littérature.

Les détails de chaque cas étudier serons présentés dans les parties suivantes.

———————————
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4.4.1 Modeles élastiques non-linéaire

La figure 4-21 présente la courbe de chargement initiale (backbone curve), cette
boucle est tracée pour un cycle de chargement/déchargement symétrique pour les trois
modeles élastiques non-linéaire. On remarque que les boucles de chargement-
déchargement suivent les criteres de Masing [121], discuté dans la section 4.2.2. C'est-a-
dire que le déchargement se fait selon le méme aspect que l'origine de la courbe, mais

augmenté d’un facteur de 2.

4000
3000
2000
1000

0

1 [Pa]

-1000
-2000
-3000

-4000
-0.0015 -0.001 -0.0005 0 0.0005 0.001 0.0015

Y
—— Cubique ——hyperbolique H-D = ——Sigmoidaux

Figure 4-21 Contrainte de cisaillement/ cycle de déformation modéle élastiques non-linéaire.

Les boucles obtenues par les deux modeles de Hardin-Drnevich et sigmoidaux sont
plus grandes que la boucle obtenue par le modele cubique. Par conséquent, I'énergie de
déformation dissipée par les deux premiers modeles est plus grande que celle du modele

cubique.

4.4.2 Amortissement naturel avec le modele élastoplastique

L’écoulement plastique se fait a un état de contraintes donné et crée des
déformations plastiques. Cette déformation est un travail dissipé a 'intérieur du matériel.
Il s’agit donc d’une forme d’amortissement lors de sollicitations dynamiques qu’il est

important de prendre en compte.

Ainsi, les modeles standards élastoplastique peuvent produire des courbes de
réduction du module de cisaillement et d’amortissement. Considérons un modele élastique
/ plastique avec un module de cisaillement constant, Gmax, et une contrainte d’écoulement

constante, T,,, soumise a une déformation de cisaillement cyclique d’amplitude |y]|.
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En dessous de I’écoulement plastique, le module de cisaillement sécant, G, est tout
simplement égal & Gmax (un comportement élastique linaire).

Pour une excitation cyclique impliquant un écoulement plastique, le module sécant
est donné par :

G=1n/lyl (4.40)

La courbe de réduction du module relie le rapport G / Gumax & Pamplitude de la
distorsion |y| qui est simplement obtenue en divisant I’équation. (4-40) par Gma, et en
utilisant ¥, = Ty, / Gax- On obtient donc pour |y| > v

G Ym

Gmax B h’l
La figure 4-22 présente la courbe de chargement initiale en méme temps qu’'un cycle

(4.41)

de chargement/déchargement symétrique pour le modele élastoplastique avec le critéere
de Mohr-coulomb.
’énergie maximale stockée, W, pendant le cycle (en supposant que G représente un

module d’élasticité) est :

1
w = > Tm¥c (4.42)
et I'énergie dissipée (correspondant & la zone entourée par la boucle) est :
4.43
AW = 471 (Ve = Vm) (4.43)
30000
Tm T
20000
10000
s
i
o Ym Y
~10000
-20000
-30000
-0.15 0.1 -0.05 0 0.05 0.1 0.15
Y

e Flastoplas MC

Figure 4-22 Contrainte de cisaillement / cycle de déformation modele : élastoplastique avec le
critere de Mohr-Coulomb.

Par conséquent,
Aw _ 8(yc = ¥m)

w Yc
Désignant le taux d’amortissement par D

(4.44)
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1 dw (4.45)
“anrw
Ou, en remplagant les Eqs. (4.43) et (4.44) dans I"équation. (4.45):
D 2(yc—vm) (4.46)
T Yc

4.4.3 Couplage des Modeles élastiques non-linéaire avec le
modele élastoplastique MC

Lorsque I'amortissement hystérésis est utilisé avec un modele élastoplastique dans
FLAC?P, la technique de réduction du module est appliquée dans le domaine élastique,
et 'amortissement naturel s’applique dans le domaine plastique.

Dans ce cas, nous combinons l'amortissement hystérésis (exemple d’Hardin /
Drnevich) avec un modele élastoplastique de Mohr-Coulomb. Ce dernier a un module de
cisaillement élastique tangent constant, G, et une limite d’élasticité constante, t,,. Le
modele d’'Hardin / Drnevich est utilisé pour fournir la dissipation d’énergie dans la
gamme élastique. En conséquence, le niveau d’écoulement de la loi hyperbolique doit étre
supérieur a la contrainte d’écoulement de Mohr-Coulomb. Ce sera le cas a condition que

I’exigence suivante soit remplie :

]/ref > VYm (4.47)
Ou :
v = Tm (4.48)
™ Gmax
25000
20000
Tm
15000
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= 0
- X
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Figure 4-23 Contrainte de cisaillement / cycle de déformation modele : élastoplastique

avec le critere de Mohr-coulomb couplé avec le modele d’Hardin / Drnevich.

Le domaine élastique est défini par y. < ¥4, ou la déformation de cisaillement, y,,,,

est trouvée a partir de la relation suivante :
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Tm _ Vm
Gmax 1+ == Ym_ (4'49)
yref
Et le facteur de réduction du module est donné :
G 1
— LAl (4.50)
Vref
Dans le domaine plastique ou, ¥, = ¥y, la relation est devenue :
G 1
Gmax (1 4 )Iyl (4.51)
Vref Ym

De méme, dans la partie plastique, ’énergie dissipée dans un cycle est la zone
délimitée par la boucle de la figure 4-24. Cette énergie peut étre exprimée comme la

somme de deux contributions :

AW = AWy + AWy, (4.52)
Ou AW est donné par :
( (22))
Ym yref
AW, vz 42[ <1+ )l——¥ 4.53
H= max ref | Vref Vref 1+ Ym | ( )
)/refJ
Et AW, est exprimé comme :
Gimax 5 (Ye
Yref
L’énergie maximale stockée dans un cycle est :
1
w = > TmYe (4.55)
Et le taux d’amortissement est :
1 AWy + AW,
p=_—__—"H “="MC (4.56)
4 w

Apres avoir remplacé les I'équations (4.53) et (3.54) dans I’équation (4.56), on

obtient avec quelques manipulations :

2| 1 1 2 )
p=={p— TSy Im gy gy T+ = Ye = Vm (4.57)
s ()’m ) Yrer Yrer £c T Yc
k YTef J yref

De la méme facon on peut coupler le modele élastoplastique de MC avec d’autres
modeles élastiques non liniers (cubique ou sigmoidaux) pour produire 'amortissement

hystérésis dans la partie élastique.
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La dissipation d’énergie pour les trois cas d’amortissement (élastoplastique,
Hardin/Drnevich, et le couplage de ces deux modeles) est comparée en utilisant les

équations pour G / Guax et D sur une plage de déformation cyclique.

Ce test est effectué sur une large bande de déformation en cisaillement cyclique, y¢,
de 0,0001 a 4,0. La valeur de y¢p, est prise égale a 0,01 et la valeur de y,of égale a 0,02.

Les résultats pour G/Guax en fonction de log y¢/¥m, sont représentés sur la figure 4-24.

1
0.8
5 0.6
2 0.
U G moh
o 04 e iyt
0.2 e (3 comb
0
-2 -1 0 1 2 3

108 ¥¢/Ym
Figure 4-24 Comparaison de facture de réduction G / Gmax en fonction de log ¥¢/Vim -

Les comparaisons de taux d’amortissement D en fonction de log y./¥m sont

également montrés dans la figure 4-25.
1
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A 04 D hyt
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0

-0.2
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1Og~ 1Og YC/Ym

Figure 4-25 Comparaison de taux d’amortissement D en fonction de log y¢/Vim.-

L’inclusion de I'amortissement hystérésis est réalisée afin de réduire le module de
cisaillement de la valeur initiale de Guax, et augmenter le taux d’amortissement D (par

rapport a la réponse élastique). Le rapport d’amortissement augmente de fagon monotone
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avec lamplitude de déformation de cisaillement et se rapproche de la valeur

asymptotique de 2/7 pour les trois cas.

4.4.4 Calage des Courbes : G/Gmax- 7,D-v avec les données de

littérature

Apres la vérification de I'implantation de différentes lois rhéologiques dans le code
FLAC? et I’étude de la possibilité de combiner la loi élastoplastique avec 'amortissement
hystérésis, l'étape suivante est de caler les courbes G/Gma-y, D-vy obtenues
numériquement pour notre matériau avec les résultats de laboratoire et d’autres modeles

fournis par la littérature.

Les travaux de Seed et Idris [15], [119], [132] ont fourni des courbes de dégradation
du module G et de 'amortissement D pour des sables et des argiles. Les figures 4-26 et
4-27 représentent la comparaison entre les courbes de cible (Seed & Idriss 1970) et les
courbes simulées avec le code FLAC?P. Le calage est fait ci-dessous en supposant que les
courbes de dégradation de Seed sont normées a p’=100kPa.

Les parametres calculés pour chaque modele se basent sur le protocole de calage (cf.

Figure 4-17) sont résumés dans le tableau 4-1.

Tableau 4-1 Ajustements numériques aux données de Seed & Idriss pour le sable.

Données Cubique Sigmoidaux Sigmoidaux Hardin/
3 parametres 4 parametres | Drnevich
(Seed & Idriss | Ly = -3.325 | a= 1.80 a=1 Viet=0.0365
1970) L, = 1.825 b= -0.70 b=-0.473
To= -1.80 To=-1.599
Yo=-0.1

La figure 4-26 montre que nous pouvons faire un bon ajustement avec les courbes

de réduction de module obtenues en laboratoire en utilisant les fonctions fournies.
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Figure 4-26 Calage et comparaison des courbes de réduction de modules G/Guax en
fonction de déformation cyclique y.

La figure 4-27 montre que pour les grandes déformations :
(y> 0,1%), pour le modele sigmoidal
(y > 0,3%) pour le modele cubique,

L’amortissement hystérésis est surestimé, car a ce niveau de contrainte, on s’attend
a un comportement totalement non linéaire et a un écoulement plastique qui commence.
En conséquence, la dissipation d’énergie due a la plasticité se produit. Bien que la courbe
de réduction du module corresponde tres bien a la littérature, les courbes d’amortissement

en utilisant les mémes parametres ne sont pas bien adaptées.

Cette approche est donc une approximation puisque les modeéles numériques ne sont
pas capables de reproduire completement le comportement hystérésis du sol observé au

laboratoire et surtout dans le cas des grandes déformations cycliques.
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Sigmoidaux+MC e Cubique+MC s Flastoplastique  MC s Seed & Idriss 1970

Figure 4-27 Calage et comparaison de 'amortissement D en fonction de déformation cyclique y.
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Cependant, il est possible de choisir des parametres tels que les courbes de réduction
de module et d’amortissement sont toutes les deux approximativement adaptées a la
partie d’intérét de la déformation cyclique (le cas de modeéle cubique qui couvre toute la

partie élastique +jusqu’a 0,3% de déformation (Figures 4-28 ;4-29).
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Figure 4-28 Calage de 'amortissement D en fonction de y :modeéle cubique avec le critere
de Mohr-Coulomb.

G/Gmax

0.0001 0.001 001 v% 0.1 1 10
e (1 bique+Mc o Seed & Idriss 1970

Figure 4-29 Calage de courbe de réduction de modules G/Gu.x en fonction de y : le modele

cubique avec le critere de Mohr-Coulomb.

4.5 Les modeles numériques réservés a la liquéfaction

Dans cette partie, on verra les principales approches réservées pour la modélisation
du phénomene de la liquéfaction. D’autre part, on va présenter les principaux parametres
de modele de finn implémenté dans le code FLAC?. Ce modele est utilisé dans

I’évaluation de déformation induite par la liquéfaction dans le chapitre 7.
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4.5.1 Génération des pressions interstitielles

Les comportements présentés dans les sections précédentes sont des propriétés des
matériaux continus. La génération des pressions interstitielles dans les sols granulaires
soumis a une sollicitation dynamique est, quant a elle, un phénomene dii a la nature
biphasique des sols. Sachant que les pressions interstitielles peuvent s’accumuler
considérablement dans certains sables pendant le chargement cyclique par cisaillement,
ce processus peut conduire a la liquéfaction lorsque la contrainte effective diminue. Bien
que la surpression interstitielle soit généralement associée a la liquéfaction, elle n’est pas
la cause directe de la liquéfaction.

Comme on I’a vu dans le chapitre 2 (Section 2.7), lorsque des sols laches sont soumis
a un chargement dynamique, ils ont une tendance a se densifier. Cette tendance est
principalement liée a leur densité relative. Il s’agit d’'une tendance a la déformation
volumique plastique avec la déformation en cisaillement. Avec l'augmentation des
pressions interstitielles (diminution des contraintes effectives), les modules montrent une
tendance a la réduction (réduction des modules), ce qui vient ajouter aux éléments a
prendre en compte dans les modeles.

Cette section présente différents modeles qui visent a établir 'amplitude des

pressions interstitielles générées dans les sols soumis a des chargements cycliques.

4.5.2 Modele de MFS

Le modele de Martin et al [133] connu en littérature sous le nom de Finn ou MSF
(Martin, Finn & Seed) est I'un des modeles les plus importants pour I'analyse de la
réponse dynamique des sols non drainés. Ce modele, fondé sur les principes des relations
constitutives non linéaires du comportement des matériaux, calcule les contraintes
effectives et relie les incréments des déformations volumiques aux déformations de
cisaillement par cycle. L’avantage de ce modele est qu’il ne nécessite pas beaucoup de
parametres. Il a été validé par une série d’essais a la centrifuge, par Finn et Yoshida [142]
en 1988.

La variation d’incrément de pression interstitielle est exprimée dans ce modele
comme suit :
Au = E, Ag,, (4.58)
Ou E; est connu comme un module de rebond élastique ou un module élastique
réversible, Ag,; est un incrément de déformation volumique qui se produit dans des
conditions de chargement drainé. Le module de rebond élastique peut étre déterminé a

partir du déchargement d’un échantillon de sol dans un essai cedométrique. Le sol est

e
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chargé jusqu’a un état de contrainte verticale effective particulier et ensuite déchargé par
étapes progressives[32].

La déformation volumique cyclique est une propriété du matériau et peut étre
déterminée a partir des essais de cisaillement cyclique. Martin et al. [133] ont effectué
un essai de cisaillement cyclique sur des sables de silice avec une amplitude de
déformation de cisaillement qui varie de 0.1% jusqu’a 0,3% a un taux d’un cycle par
seconde. La déformation volumique a été mesurée par cycle et les déformations
accumulées et les cycles ont été tracés comme montré a la figure 4-30. Comme souligné
par Martin et al. [133] les observations d’essais en laboratoire ont montré que la
déformation volumique est proportionnelle a 'amplitude de déformation de cisaillement

cyclique pour un nombre de cycles donné.

Se basant sur l’évaluation de la déformation volumique en fonction de la
déformation cyclique y (Figure 4-30), Martin et al [133] ont proposé l'expression
empirique suivante reliant I'incrément de réduction de la déformation volumique Agyq a
I'amplitude de la déformation cyclique y :

2
C3 Evd

Aeyg = Ci(y —C +—
Evd 1()/ ngd) Y + C4Svd

(4.58)

Ou vy est 'amplitude de déformation de cisaillement cyclique €4 est le cumul total
des déformations volumiques dynamiques et Ci, C,, Cs et C, sont des constantes qui
doivent étre déterminées empiriquement et qui sont généralement en fonction du type de

sable et de sa densité.

24
Crystal Silica Sand Shear Strain
Dr = 45 % ’ Amplitude
— !
o Y=0.3%
s A ' S
wQ
° |
£ oo~ o]
£ { 'Y =01%
=
Ag,,=0.06 % in one cycle
0
0 10 20 30 40 50

Cycles

Figure 4-30 Courbes de déformation volumique pour des amplitudes de déformation de

cisaillement cyclique constantes [133].
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Dans le plan contrainte-déformation, le modele de Martin, Finn et Seed en 1975
[133] est donné par une loi de comportement hyperbolique (Section 4.2.3) et les criteres
de Masing (Section 4.2.2).

Le modele prévoit également des formules pour le calcul du module de cisaillement
initial Goet la contrainte maximale applicable avant la rupture 7,,o (1/a selon la relation
4.13).

Go = 3,23

— )2 1/2
(2,973 —¢€) (1+2k0> = (450)

1+e 3

1+k0 . ,2 1_k0
T"“’:( 2 Sm"’) _( 2 )

ol Gy et T,,0 sont donnés en kPa, K, est le coefficient de la poussée des terres au

ay

zll/z (4.60)

repos, @' est Pangle de frottement effectif du sol et e est I'indice des vides.
Le modele dynamique comprend également un élément de dégradation des modules.
Ainsi, le module Gy et la contrainte maximale applicable t,,, varient avec la compacité

du sol. Ces nouveaux parametres, a un cycle de chargement n sont donnés par :
1

G, = G, (1 + g"—d) <ﬁ>§ (4.61)

Hy + Hye,q/ \ 0y
Eva oy (4.62)
tmn = Tmo ( Hy + Hyeyg <a{,0>

Ou Hy, Hs, Hs et Hy sont des parametres déterminés en laboratoire.
Il est a noter que les relations présentées aux équations 4.59 a 4.62 sont tirées de la

référence [52].

4.5.3 Le modele de Byrne

Le modele de Byrne en 1991 [134] est basé essentiellement sur les mémes données
de laboratoire que le modele de Martin et al [133]. Toutefois, 'auteur a remarqué que
I'incrément de déformation volumique pouvait étre exprimé en fonction de la déformation
volumique accumulée. Cette observation permet I’expression des courbes d’augmentation
de la déformation volumique selon la déformation en cisaillement et la déformation
volumique accumulée, qui est dépendante de 2 parametres, par opposition a 4 pour le
modele MF'S.

Comme une alternative de modele MFS, Byrne [134] a proposé l'utilisation de
I’équation simplifiée suivante :

Ag, ( (&;d))
—=C,exp| —C,[— 4.63
” 1 €Xp 2 " ( )
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Les valeurs de C1 et C2 sont des constantes qui peuvent étre estimées en utilisant les
corrélations empiriques suivantes :
Le parametre C1 controle le changement de volume qu’il est en fonction de la densité
relative :
C, = 7600(D,)2> (4.64)

Ou Dr est 'indice de densité relative initiale du sable.
Le parametre C, controle quant a lui la forme de la courbe de déformation accumulée
avec le nombre de cycles. Puisque la forme est généralement la méme pour des densités
identiques, C, peut devenir fonction de Cy, soit :

C, = 04 (4.65)
G
Une relation empirique entre la densité relative et l'indice de pénétration standard

(Ni)eo a été proposée par Tokimatsu et Seed [135] celle-ci prend la forme de :
Dr = 15(N;) e’ (4.66)
Et donc le parametre C; peut étre réécrit

G =87(N,)go % (4.67)
Les parametres Ci, et C, peuvent également, étre déterminés par régression a partir
d’essais de laboratoire pour une plus grande corrélation avec le terrain.
L’évaluation de 'augmentation des pressions interstitielles dans le modele de Byrne
[134] se fait de la méme manieére que pour le modele de MFS. L’auteur suggere toutefois
d’évaluer la déformation volumique pour un demi-cycle de chargement plutét que pour

un cycle complet dans des cas de chargement non uniforme.

4.5.4Modele de Finn implémenté dans FLAC?P

Le modele de Finn implanté dans FLAC?® offre la possibilité de choisir entre le
modele de MFS (1975) et le modele de Byrne (1991). Il est important & noter qu’une loi
de comportement non linéaire en termes de contraintes effectives doit considérer [116]:

— L’évolution des pressions interstitielles

— Les déformations permanentes

Le modele de Finn dans le code FLAC?® est une adaptation du modele
élastoplastique de Mohr-Coulomb en conjonction avec les relations constitutives non
linéaires, auquel un sous-programme (FISH) a été ajoutée pour modifier les contraintes
effectives lorsqu’une inversion de cycle de déformation en cisaillement est détectée[52].
Ce sous-programme (FISH) sert & détecter une inversion de déformations dans un espace

bidimensionnel [136].

128



Chapitre 4 Modélisation numérique du comportement dynamique des sols

Il est également spécifié que la logique derriere cette méthodologie n’est pas
parfaite et peut ne pas convenir a des cas complexes. Le modele comprend également un
parametre imposant un nombre minimal de pas de temps entre deux inversions de
déformations. Ce parametre est appelé fflatency.

Comme on 'a vu, le modele de Finn et Martin requiert la spécification de 4
parametres Ci, a Cy alors que le modele de Byrne ne requiert que les parametres Ci, et
C,. Le module Er utilisé dans le modele de MFS ou dans le modele de Byrne est remplacé
par le module K dans le code FLAC?®. La formule du changement de contraintes
verticales devient alors :

Aoy, = Kley (4.68)

On remarque que contrairement a la relation originale de modele MFS (cf. Eqt 4.58)
dans le code FLAC?, le modele de Finn ajuste les contraintes effectives verticales selon
les cycles de déformation détectés et les courbes définies et ce ne sont donc pas les
pressions interstitielles qui sont ajustées. Celles-ci sont recalculées par la suite par le code.

Le modele de liquéfaction Finn-Byrne est prescrit dans les travaux de cette these.

L’occurrence de la liquéfaction dans les sols est souvent évaluée suivant le procédé
simplifié & Porigine proposé par Seed et Idriss [137] et basé sur l'essai de pénétration
standard (SPT). Il est possible de caractériser le potentiel de liquéfaction d’un sol en
fonction de deux parametres : un parametre de résistance mécanique (donné par le SPT)
et un parametre granulométrique (classification des sols, pourcentage en fines).

Pour conclure cette partie, le tableau 4-2 présente plusieurs codes de calcul utilisés
pour simuler les comportements dynamiques du sol ainsi que les modeles adoptés dans
chaque code. Dans ce tableau, u est la pression interstitielle, €, est la déformation

volumique et 7 , le pré-cisaillement statique.
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Tableau 4-2 Principales lois de comportement et logiciels utilisés (tiré de la référence [138]).

Modele Relation Modgele de | Calcul de | p Code de calcul | Remarques
a-€ chargement uetde e,
déchargement
Linéaire- Oui Non Non Non SHAKE, Modele simple
équivalent QUADM4, trées utilisé en
FLUSH, pratique
SASSI
RAMBERG- Oui Ramberg- Non Non CHARSOIL Modele simple
0OSGOOD Osgood
PREVOT Oui Surface Oui Oui DYNAFLOW | Modele  com-
d’écoulement plexe, plusieurs
multiple parametres
KAWAI Oui Modele de | Oui Oui DIANA Modele  com-
plasticité plexe, plusieurs
généralisée parametres
HUJEUX- | Oui Elastoplastique | Oui Oui GEEDYN Modéle  com-
AUBRY plexe a plusieurs
parametres
FINN Oui Masing Oui Oui TARA.FLAC | Mod¢le simple
faible nombre
de parametres

Résultats et conclusion partielle

Dans un premier temps, dans ce chapitre, on a vu comment les types de

comportements peuvent étre modélisés a ’aide de modeles rhéologiques et numériques.

Le code de calcul en différences finies FLAC? présenté dans ce chapitre est utilisé
dans ces travaux pour modéliser des essais cycliques afin de caler les différentes courbes

caractéristiques des sols.

Dans un deuxieme temps, les modeles élastoplastique et élastique non linéaire sont
implémentés en tant que loi constitutive dans le code de calcul en différences finies
FLAC?P. Des simulations d’essais de cisaillement cyclique sur une seule zone de maillage
a ’aide du ce code sont conduites dont le but d’explorer les capacités de 'assemblage des

modeles a reproduire les différents comportements observés en laboratoire.

Nous distinguons les modeles de comportement selon la relation contrainte-
déformation (t—y). La comparaison entre ces modeles est faite sur la base des courbes,
(G/Gmax7Y) et (D-7v), obtenues numériquement et qui permettent de définir d’une fagon

détaillée le comportement du sol soumis au chargement cyclique.

La procédure de calage nous a aidés a pallier le probleme de manque de courbes

expérimentales des sites étudiés. Les résultats montrent que le modele cubique couplé
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avec le modele élastoplastique est en mesure de fournir des courbes de dégradation du
module de cisaillement (G/Gmax- ¥), et de 'amortissement (D- 7y), tout a fait acceptables

pour une large gamme de déformations.

Dans un troisieme temps, les principales approches réservées pour la modélisation
du phénomene de la liquéfaction sont présentées. D’autre part, on a présenté les

principaux parametres de modele de Finn implémenté dans le code FLAC?.

Le suivant chapitre 5 présente une étude complémentaire de tous ce qu’on a vu
dans le cadre de la modélisation du comportement dynamique, en considérant le cas de

la propagation d’onde sismique dans une colonne de sol.
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Introduction

Dans ce chapitre nous commencons a la premiere partie de modélisation et de
simulation numérique. Dans nos premieres simulations, nous nous intéressons a la
propagation d'une onde de composante simple de cisaillement. Pour valider les résultats
numériques, nous calculons le cas simple de la propagation d’une onde sismique dans un

milieu élastique 1D, ou des formules analytiques sont disponibles.

Avant de lancer des simulations avancées, il est important d’évaluer la réponse du
code de calcul dans plusieurs conditions de la non-linéarité. Dans ce sens, nous réalisons
des analyses dynamiques sur des cas tests simples en 1D. Nous comparons les résultats
des cas non linéaires obtenus du code FLAC ? avec les résultats de référence, obtenus
avec d’autres méthodes numériques non linéaires sur des modeles élastoplastiques

canoniques.

Enfin, nous étudions 'influence de modele de comportement du sol sur la propagation
Tond i . L - .
onde avec une série de tests sur un modele géomécanique unidimensionnel a une

composante (1D-1C).

5.1 Propagation d’onde sismique dans un milieu

élastique 1D

Le code FLAC? tient compte de la variabilité spatiale et temporelle des
accélérations au sein du modele. Celle-ci résulte des phénomenes de réflexion et de
diffraction d’ondes sur la surface et méme sur les structures rigides (p. ex. Mur de

souténement).

Afin d’identifier la fréquence fondamentale (f,) du modele numérique et la
possibilité qu'un effet de site se soit produit au sommet, les spectres de Fourier a la base

et au sommet d'une colonne élastique sont comparés.

Un modele de comportement élastique linéaire est utilise. Nous verrons ici la
résolution théorique de 1'équation de la fréquence fondamentale (f,) dans un modele

¢élastique et leur mise en place numérique.

Ce type de résolution est couramment utilisé dans le domaine de la propagation
des ondes et donne une solution de référence, en particulier pour valider les résultats d’un

modele plus complexe (e.g. chapitre 6 et chapitre 7).

La figure 5-2 présente le signal sismique appliqué et son contenu fréquentiel.
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En appliquant ce vrai chargement sismique (accélération) a la base de modele
caractérisé par une PGA de 4,14 m/s* et une durée de 27 s, filtré & 25 Hz, La fonction
de transfert, calculée numériquement, est comparée avec la méthode analytique, ou la
vitesse de propagation d’onde de cisaillement est obtenue par I'équation (5.1) et la

fréquence fondamentale est obtenue, pour un modele élastique 1D par la formule suivante :

_ Y 5.1
f_4H 84

Selon cette formule, une hauteur H=6m et une vitesse de Vs=66.66 m/s donne les

valeurs fy= 2.7 Hz

Les résultats montrés sur la figure 5-3 sont en bonne concordance avec ceux obtenus

analytiquement.
Figure 5-1 Modele élastique 1D.
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Figure 5-2 Signal sismique appliqué.
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Figure 5-3 Fonction de transfere calculer a partir de la colonne élastique 1D.

5.2 Analyse comparative du code FLAC?® sur la non-
linéarité

Afin de vérifier la bonne prise en compte de la non-linéarité dans le code FLAC?P,

nous utilisons un des résultats obtenus dans le cadre du projet PRENOLIN.

5.2.1 Présentation de projet PRENOLIN

Le projet PRENOLIN a pour but d’évaluer les incertitudes associées a ’estimation
de la réponse sismique des sites, caractérisés par des sols ayant un comportement non

linéaire et une configuration de site unidimensionnelle (1D) [139].

Un banc d’essai international a été organisé afin de tester de nombreux codes de
calculs implémentant des modeles constitutifs de sols variés. 21 équipes de recherche et

23 codes participent a ce banc d’essai.

Une premiere phase de vérification (comparaison des codes numériques entre eux)
a été réalisée sur des cas tests canoniques impliquant plusieurs itérations de calcul. Elle
a été suivie d’une seconde phase de validation qui compare les résultats des codes de

calculs a des observations réelles en deux sites de réseaux accélérométriques japonais.
Le diagramme de la figure 5-4 illustre les calculs réalisés durant le banc d’essai.

Ceux-ci ont été réalisés en utilisant des hypotheéses de calculs reflétant des
comportements de sols différents (élastique, viscoélastique et non linéaire), en utilisant
différents accélérogrammes d’entrées (réels et synthétiques ayant des contenus
fréquentiels et des accélérations maximales variées) et différentes conditions aux limites

entre la couche de sol et le substratum sismique (substratum élastique ou rigide).

Pour chaque calcul, les participants devaient fournir :
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o Des accélérations en fonction du temps (AC) a la surface et a de diverses

profondeurs dans la colonne de sol.

e Les contraintes de cisaillement et les déformations de cisaillement (SS) en

fonction du temps pres de la surface et a différentes profondeurs de la colonne

de sol.

Ces résultats sont disponibles dans une base de données.

Verification

KSRH10

Validation

Sendai

Real LF

Pulse

Real HF

Real LF

Pulse

LealfHFilzﬂ,

‘kc;\LLl‘;l 2,3

Sinus_ 1,2

Input TS-0

Input TS-9

Input TS-1

Input TS-9

substratum

Rigid
Substratum

Figure 5-4 Diagramme des calculs réalisés durant le banc d’essai de projet PRENOLIN.

5.2.2 Calculs réalisés et résultats

Pour cette vérification, nous considérons le modele, dit P1, un des cas canoniques

du projet. Le modele P1 comprend une seule couche de sol, d'une épaisseur de 20 m

caractérisée par une vitesse de cisaillement de 300 m/s, qui recouvre un substrat rocheux

caractérisé par une vitesse de cisaillement de 1 000 m/s (Tableau 5-1). Par ailleurs, une

condition de surface libre (free field) est appliquée.
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Tableau 5-1 Propriétés du sol au modele P1 (PRENOLIN).

Couche = Epicure[m] Vs[m/s] Ve[m/s] p[Kg/m3] G[pa] Blpa] v E[Pa] Yref

01 20 300 700 2000 1.8 7.43°8  0.388 58 3.654

Un simple signal Ricker avec une PGA de 0,93 m/s? et une durée de 1s, fourni
par le projet, est imposé comme mouvement d’entrée en bas du modele discrétisé.

Afin d’éliminer le bruit numérique potentiel avec une perte minimale des
composantes du signal, un filtre de type passe-bas de 10 Hz est appliqué en utilisant un
filtre Butterworth avant et apres la simulation (cf. Section 1.5.4). Les figures 5-5 et 5-6
montrent le signal en vitesse et 'amplitude de Fourier du mouvement d’entrée appliquée,

respectivement. Le pas de temps est fixé & 5*107 s.

Des zones de 0.25 m sont utilisées dans le modele. Concernant le comportement
non-linéaire du milieu, la rhéologie du sol est définie par le modele hyperbolique de
Hardin/ Drnevich (Section 4.2.3), ot une déformation de référence, notée yref, égale a
3.65%10* est utilisée. Les résultats obtenus par la méthode MDF (code FLAC?) sont
comparés avec ceux obtenus par E. Oral [140]. Cet auteur a utilisé la méthode SEM
(Méthode des éléments spectraux), et a validé ses résultats en les comparant aux résultats
de I'équipe EY, (Mercerat et Glinsky,[141]). Cette derniere a travaillé avec la méthode
discontinue de Galerkin (DGM), dans le cadre de projet PRENOLIN.

— 0.05
L
=
v 0
> 005
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
T [s]
Figure 5-5 Signal de Ricker utilisé dans le modele P1.
6E-4
4F-4 /\
[}
’g 2E-4
@ OE+0
5 -2E-4
0 2 4 6 8 10
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Figure 5-6 Contenue fréquentiel du mouvement d’entrée.
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La figure 5-7 montre la courbe contrainte-déformation pour le point situé a mi-
colonne. Les deux méthodes montrent des chemins de chargement dynamiques similaires.

Néanmoins, de petites différences sont a noter aux valeurs extrémes.

Notons qu’en raison de la non-linéarité du sol, le comportement du matériau n'est
plus élastique et les valeurs expérimentales de la contrainte de cisaillement deviennent

importantes dans le sol méme dans de telles conditions d’entrée et de site.

L'accord entre les deux méthodes est également visible dans la réponse en vitesse a
la surface présentée sur la figure 5-8. Outre les légeres différences d’amplitudes, la réponse
de surface non linéaire est tres similaire entre les deux méthodes. Observons que le
mouvement du sol s'affaiblit avec le temps en raison de l'atténuation de 1'énergie dans

les milieux non linéaires (I'effet de 'amortissement hystérésis).

— MES
20 —— MDF

10

T [Kpa]

-10

=20

-0.025 -0.020 -0.015 -0.010 -0.005 0.000 0.005 0010 0.015
Y %

Figure 5-7 Diagramme contrainte-déformation pour le point situé a 9m.
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Figure 5-8 Réponse en vitesse a la surface apres 5s.
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5.3 Etude comparatif de I’influence de modéle

rhéologique sur la propagation d’onde

Dans le but d’étudier le phénomene de la propagation d’onde dans différentes
conditions (forte non-linéarité, types de chargement, 'effet de I'impédance) et pour bien
choisir les parametres du modele numérique, des calculs paramétriques ont été réalisés.

Les réponses en accélérations et en vitesse obtenues a la surface d’une colonne sont
caractérisées en fonction des lois de comportement et du type de chargements appliqués.

Deux chargements différents ont été testés :

-Un chargement Riker appliqué a la base de la colonne,

-Un chargement sismique plus important, capable d’engendrer de grandes
déformations.

Le modele consiste en une seule couche de sol d’une épaisseur de 6 m qui recouvre
un substrat rocheux supposé rigide de 3 m (cf. Tableau 5-2). Ce modele est soumis, au
niveau de sa base, a un simple signal Ricker avec une PGA de 0,93 m/s? et une durée de
Is (cf. Figure 5-5).

Concernant le comportement du sol, une série de tests est réalisée avec différentes
lois. Dans le premier cas, un comportement élastique linéaire sans amortissement est
utilisé pour la couche supérieure de sol.

Dans le deuxieme cas, le sol est modélisé comme un matériau élastique parfaitement
plastique.

Pour la non-linéarité du milieu, un modele cubique est couplé avec ce modele
élastoplastique avec un critere de type Mohr coulomb, pour produire le comportement
hystérésis(l’amortissement).

Pour le substratum rigide (sol 1) il est considéré comme un matériau élastique
linéaire dans les deux cas. Comme montré dans le tableau 5-2, un contraste d’impédance

de I=20 est considéré. Il est calculé avec I'équation (5.2).

Grpr  prVr

I = =
Gsps  psVs

(5.2)

Tableau 5-2 Caractéristique de la colonne équivalente

Couches Epaisseur [m] y [Kg/m?®  G[pa] Blpa] Clpa] (¢) Vs[M/s] I
01 6 1800 86 1.337 0 35° 66.66 20
02 3 2400 29 39 / / 1000
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5.3.1 Chargement Riker

A

Sol 02 6m

>

Sol 01 3m

Figure 5-9 Colonne équivalent pour les tests de propagation d’onde avec un simple

chargement Riker.

Les réponses en vitesse enregistrées a la surface sont montrées sur la figure 5-10

pour le cas élastique et élastoplastique avec amortissement hystérésis.

0.2
0.15
0.1
0.05 — Elastoplastique+HS
0 — Elastique
-0.05
-0.1
-0.15

Vitesse [m/s]

Riker

T [s]

Figure 5-10 Vitesse enregistrée a la surface apres 5 s de calcul.

5.3.2Synthese
La figure 5-10 montre que les deux types de modele de comportement assure la
propagation de l'onde, ce que témoigne le PGVy enregistré en champ libre (le pic de

vitesse en surface).

Dans le cas d’'un comportement élastique, la colonne reste on vibration a la méme
amplitude, ce que témoigne d’'une conservation de I’énergie dans le systeme. Pour la
deuxieéme loi de comportement, on constate que la vibration diminue avec le temps. Ceci

témoigne d’une perte d’énergie, causée par I'amortissement hystérésis.

B ———————————————
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Vue la petite amplitude de Riker appliqué a la base du modele, on ne peut pas
observer l'influence de 'amortissement par 1’écoulement plastique naturel (Section 4.4.2)
dans ce modele. Pour la mettre en évidence, nous appliquons un vrai chargement sismique

sur la méme colonne (Figure 5-11), dans la section suivante.

5.3.3 Chargement sismique

Le modele de colonne équivalente, utilisé ici, nous aidera a mieux comprendre les
comportements des ouvrage complexes situés sur un substratum rigide (roche) avec une
interaction sol-structure (e.g. le cas d’'un mur de souténement rigide étudié dans le

chapitre suivant). Dans la suite, les résultats obtenus pour les différents modeles de

comportement sont montrés.

Sol02 6m

>

Sol01 3m
-

M W}HF!MML‘JMA‘;\WN.M;_

Figure 5-11 Modele 1D 1C équivalent.

+ Modeéle élastique
La figure 5-12 montre la réponse en accélération en champ libre (FF) dans un modele

élastique obtenu apres 27s d’excitation sismique.

20

10
% 0 H‘l“'“\'imm\ HHHH\\\HHJHHIllllemmu‘m‘.,.l
= \‘u“w""”"'”\!mmmmm\ TUGuuavuouve i .
o 10 —
B Base

-20

0 5 10 15 20 25 20
T [s]

Figure 5-12 Accélération enregistrée a la surface filtrée a 25 Hz (rouge) et appliquée a la base

(noire) (modele élastique).
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+ Modele élastoplastique
La figure 5-13 montre la réponse en accélération en champ libre dans un modele

élastoplastique sans aucun amortissement obtenu apres 27s d’excitation sismique.

10
w0 q
T ~||I‘!‘ LITHITY |l;..|llllllll|||JlIlllIIHHIIIIIIIIlIlIIIHIIHn
. | D ——FF
< -
< -5 Base

-10

0 5 10 15 20 25 30
T [s]

Figure 5-13 Accélération enregistrée a la surface filtrée a 25 Hz (rouge) et appliquée a la

base (noire) (modele élastoplastique avec le critére de Mohr coulomb sans amortissement).
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Figure 5-14 Contrainte-Déformation calculé pour le model élastoplastique avec le critere
de Mohr coulomb.

+ Modeéle élastoplastique avec amortissement

La figure 5-15 montre la réponse en accélération en champ libre dans un modele

élastoplastique avec amortissement hystérésis de type cubique obtenu apres 27s

d’excitation sismique.

ot

3
R
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0 5 10 15 20 25 30
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Figure 5-15 Accélération enregistrée a la surface filtrée a 25 Hz (rouge) et appliquée a la base

(noire) : modele cubique avec le critére de Mohr-coulomb.
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Figure 5-16 Contrainte-Déformation calculé pour le model élastoplastique avec le critere

de Mohr coulomb.

5.3.4Syntheése

Les résultats calculés pour chaque type de comportement sont présentés dans le

tableau suivant.

Tableau 5-3 Accélération calculée pour chaque loi de comportement.

Loi de comportement PGA pase (m/s2)  PGA ¢ (m/s?) Rapport
PGA ¢/PGAi.
(Elastique) 4.14 16.9 4.08
(Elastoplastique) 4.14 7.21 1.7
(Elastoplastique + Hystérésis) 4.14 5.12 1.23

L,=-3.325; L »=1.825

A partir des résultats résumés dans le tableau 5-3 et montrés sur les figures 5-12 a

5-16 on peut conclure que :

Le modele élastique donne une amplification treés importante (4 fois 'amplitude
d’entrée). Cette réponse peut étre expliquée par un phénomeéne de résonance ou un
piégeage d’onde incidente causé par le grand contraste d’impédance appliqué dans le
modele (I=20). Cette hypotheése peut étre vérifiée par une analyse dans le domaine

fréquentiel.

Dans le cas d’'un modele élastoplastique, une amplification de 1.7 a été enregistrée.
La figure 5-14 montre les deux parties du modele élastoplastique. Observons qu’avec les
petits pics d’accélération (petites déformations), on a un comportement élastique et avec
des grands pics d’accélération, le modele commence a plastifier lorsqu’ on dépasse sa

limite de déformation élastique (ya). Ce passage a la plasticité provoque une dissipation
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d’énergie par écoulement plastique. Ce phénomene a été signalé, dans le chapitre

précédent, comme un amortissement naturel du modele élastoplastique (Section 4.4.2).

Remarquons qu’a partir de la 10 seconde, les amplifications restent importantes
malgré les faibles pics du signal d’entrée. On observe donc une absence totale de

I'amortissement, pour les petites déformations (partie élastique).

Dans le cas d'un modele élastoplastique couplé avec un modele hystérésis, on
observe que : une amplification de 1.23 fois du PGA d’entrée a été enregistrée (cf. Figure
5-15). Le mouvement du sol s'affaiblit avec le temps en raison de l'atténuation de 1'énergie

dans les milieux non linéaires (effet de 'amortissement).

Si le comportement hystérésis est bien couplé (bons parametres) avec le modeéle

élastoplastique, on obtient la réponse 1—y, présentée sur la figure 5-16.

La figure 5-16 montre initialement une réponse élastique, qui correspond aux petites
déformations. Ensuite, une boucle d’hystérésis apparait, en fonction du I'augmentation
de chargement appliqué (déformation), jusqu'a la limite élastique du modele. Ici, on
observe le phénomene de I'écoulement plastique, ot une grande partie de 1’énergie est
dissipée par les deux types d’amortissement (hystérésis et naturel) traduise par un faible
rapport (PGA /PGAi) de 1.23 (Tableau 5-3).

Contrairement, au deuxiéme cas (modele élastoplastique), on remarque aussi qu’a
partir de la 10 seconde (cf. Figure 5-15), accélération du sol en surface s'affaiblit avec

le temps et les pics oscillent au tour de zéro.

Ceci confirme la présence de 'amortissement, méme dans les petites déformations.
Cette observation est en concordance avec les petites boucles hystérésis présentes sur la
figure 5-16.

Résultats et conclusion partielle

Dans ce chapitre cing, un modele géomécanique unidimensionnel a été implémenté,

en utilisant la méthode des différences finies.

Les rhéologies des sols peuvent varier des modeles élastiques linéaires,
élastoplastique, aux modeles non linéaires pour les études de propagation des ondes
sismiques. Le MDF unidimensionnel a été étalonné avec des solutions numériques et

analytiques connues et les résultats obtenus donnent un ajustement satisfaisant.
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Pour la non-linéarité, une référence sur un modele canonique est réalisée et une
diminution de la résistance du sol di a 1'hystérésis du sol, sous la non-linéarité, est

montrée.

Les résultats obtenus avec le modele élastoplastique seul montre que
I’amortissement naturel se déclenche avec 1’écoulement plastique. Ce phénomene est
incapable de dissiper toute I'énergie libérée dans le systéeme. En d’autres termes, dans le
cas des petites a moyennes déformations, on observe une absence totale d’amortissement,

qui est une limitation de ce modele dans ’analyse dynamique.

Cette limitation requiert 1'utilisation d’un modele plus avancé qui prend en compte

la non-linéarité du sol, par la réduction de son module de cisaillement G.

L’utilisation de ce type de modele nécessite des essais numériques pour choisir les
bons parametres. De trés bons résultats sont obtenus avec le code FLAC?? en 1D sur des
modeles élastoplastiques couplés avec un amortissement hystérésis. En outre,
I'importance de la sélection des bons parametres de I'amortissement dans ce type de

comportement a été soulignée.

Jusqu’ici, nous avons essayé de comprendre les comportements de sols, observé dans

la réalité (en laboratoire) et les approches numériques utilisé pour rapporter cette réalité.

Les chapitres suivants sont des applications de tout ce qui a été présenté. Il s’agit
de modéliser des ouvrages géotechniques en condition dynamique prenant en compte
Iinteraction complexe sol-structure dans le cas d’'un mur de soutenement et fluide-

ouvrage en terre dans le cas d'une digue.
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Chapitre 6 Etude numérique du comportement dynamique des murs de soutenement

Introduction

Apres leffondrement de plusieurs ouvrages de souténement lors de séismes (cf.
Section 3.2) et principalement dans le séisme de HyogokenNambu (Kobe) de 1995, I’étude
des effets de séismes sur la stabilité des murs de soutenement est devenue I'un des sujets

le plus préoccupants du génie parasismique.

Ces dernieres années, de nombreuses études sismologiques ont analysé les vibrations
sismiques enregistrées sur des sites « mous » de type bassin sédimentaire. Ces analyses
de la réponse sismique de sites sédimentaires étaient motivées par I'observation d’effets
de site, c¢’est-a-dire une forte augmentation locale a la fois des amplitudes et de la durée
des vibrations sismiques. Ces observations sont reliées a la configuration géologique
particuliere des sites sédimentaires de type bassin. Selon plusieurs auteurs (cf. e.g.[9],
[13], [131], [142]), ces phénomenes d’effets de site seraient pourtant responsables du

déclenchement de nombreuses instabilités dans le monde.

Pour quantifier I'effet de site 1ié a une configuration géologique particuliere (bassin,
topographie), il est cependant nécessaire de définir au préalable un mouvement de
référence exempt d’effets de site. Paradoxalement, peu d’études ont été réalisées
concernant ’analyse des réponses sismiques sur sites durs pouvant servir de tels sites de

référence.

La question de la définition d'un mouvement sismique de référence, non
sédimentaire, de type « rocher » peut ainsi paraitre simple au premier ordre. Les études
d’aléa récentes ont cependant montré que cette question était difficile et que des
méthodes et études nouvelles étaient nécessaires pour diminuer les incertitudes liées a la

définition des mouvements de référence au rocher.

Dans cette partie de notre travail, une série d’analyses numériques non linéaires a
été réalisée pour étudier le comportement sismique des murs de soutenement de type
gravitaire fondés sur un site rocheux soumis a des mouvements de terrain réels proches

de la faille et enregistrés sur rocher.

Les mouvements de terrain réels utilisés sont classés selon les indications de la base
de données du projet : nouvelle génération de modeles d’atténuation du mouvement
sismique (Next Generation of Ground-Motion Attenuation Models [NGA])[143] en :

a) Non-Pulse-Like enregistré au rocher avec Vs 3> 600 m/s ("Real NPL rock")[144]

b) Pulse-Like enregistré au rocher avec Vs s> 600 m/s ("Real PL rock") [47], [145].
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Nous comparons aussi les réponses obtenues avec ce type de modeéle numérique avec
celles obtenues en utilisant des méthodes simplifiées pour estimer les pressions derriere

les structures de souténement et qui sont couramment utilisées dans la pratique.

6.1 Modele proposé

Afin d’étudier I'influence du comportement du sol et le type de chargement sismique
sur les pressions derriere les murs de souténement lors de séismes, FLAC?® a été utilisé
pour effectuer l'analyse numérique bidimensionnelle (2D). II convient de noter que
'analyse bidimensionnelle est couramment utilisée pour de telles analyses [146] . Pour les
murs de souténement avec une hauteur uniforme, les résultats des modeles
bidimensionnels de déformation plane sont en accord raisonnable avec les modeles

tridimensionnels ainsi que les résultats expérimentaux [147].

Le modele proposé est montré sur la figure 6-1. Ce modele est composé d’un mur
en béton et deux types de sols ; le sol de fondation et celui du remblai. Pour le remblai,
une hauteur de 6m a été choisie. Le profil du sol de fondation est modélisé avec une
couche horizontale d’une profondeur totale de 3m. La valeur moyenne de la vitesse de
propagation des ondes de cisaillement Vs sur les 30 premiers metres de profondeur (V)

est choisie comme parametre pour classifier les sols.

Dans le sens horizontal, la longueur du sol de fondation est de 60m et celle du

remblai derriere le mur est de 52m.

| e =T | T sam

Figure 6-1 Schématisation du modele de mur de souténement proposé (en 3D).

Le mur et les couches du sol décrits ont été modélisés avec des zones de taille :
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ALx = ALy = 0,25m (figure 6-2) plus petit que 1/10 & 1/8 de la longueur d’onde
associée a la composante de fréquence la plus élevée du mouvement du sol pour éviter la
déformation de I'onde sismique pendant la propagation a travers le milieu selon le critéere

de Kuhlemeyer et Lysmer [130].

Cela signifie que la fréquence maximale pouvant étre modélisée est :

fmax = {(8 +10)AL} (6.1)
T 5 e 52m e R
*
O 6m
‘ \ 4
.
. T 60m o o >
1m
<>
<+— —»

3m

Figure 6-2. Maillage du modele 2D utilisé.

6.1.1 Conditions aux limites

Afin d’obtenir I’état de contraintes initiales dans le modele avant chaque calcul
dynamique, nous modélisons la fondation et la construction du remblai et du mur de
soutenement. Pour cela, il est nécessaire de définir deux types de conditions aux limites
sur les frontieres du maillage : une pour le cas statique et une autre pour le cas
dynamique. Pour le cas statique, seulement les déplacements latéraux des noceuds des

bords du maillage sont bloqués.

Cela permet de modéliser le tassement produit lors de la construction du remblai.
Cette condition aux limites est remplacée par des limites de champ libre (Free field) pour
réduire 1'effet des conditions aux limites (éviter les réflexions d’ondes non désirées dans

le modele) pour l'analyse dynamique. Les limites du champ libre consistent en une «

e
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colonne » unidimensionnelle de largeur d’unité, simulant le comportement du milieu

étendu et modélisant ainsi des conditions identiques a celles d'un modele infini [98], [127].

Comme, l'on s’intéresse a I'influence du comportement des sols sur la réponse du
mur de soutenement, le modele de comportement élastoplastique avec un amortissement

hystérésis est utilisé pour simuler le comportement du sol de remblai (cf. section 4.4.3).

6.1.2 Matériaux considérés

Comme évoqué précédemment, le modele est composé d’un mur en béton et de deux
types de sols, le sol de fondation et celui du remblai. Les caractéristiques des matériaux

utilisés sont données dans le tableau 6-1.

Les propriétés mécaniques ainsi que les parametres des modeles sont obtenues en

utilisant la méthodologie décrite dans la section 4.4.4.

<+ Mur en béton

Le mur est considéré rigide avec un comportement élastique isotrope. Le module de

cisaillement Gy, est égal & 2E+09Pa et son poids volumique y,= 24 kN/m?.

< Remblai

Pour le sol du remblai derriere le mur, nous avons considéré un matériau homogene
granulaire avec une épaisseur de 6m. Bien que I'importance du comportement non linéaire
des sols soit acceptée dans le domaine du génie parasismique, elle est réduite simplement
aux courbes de variation du module et de 'amortissement en fonction de la distorsion.
Dans cette partie, nous étudions I'importance de la prise en compte du comportement
non linéaire du sol de remblai dans la valeur de la pression dynamique derriere le mur de

souténement.

Pour cela, nous avons utilisé un remblai avec des caractéristiques mécaniques et

des courbes de G/Gmax—y prédéfinie comme il est montré dans la section 4.4.4.

Le critere de rupture de Mohr-Coulomb a été attribué au remblai. Il est caractérisé
par une fonction d’écoulement plastique et un module de compressibilité K(kPa) Ce
critere de rupture, lorsqu'il est associé a une charge cyclique, génere une dissipation

d’énergie indépendante de la vitesse définie par 'amortissement naturelle dans le sol.

Ce phénomene se produit lorsque la contrainte actuelle atteint la surface de

chargement (réponse plastique).

Pour la gamme de déformation élastique, la réponse non linéaire a été modélisée

par des courbes de réduction du module de cisaillement qui, a travers la regle de Masing,
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génere une autre forme d’amortissement hystérésis. La fonction du modele hystérésis est

utilisée pour simuler les caractéristiques dynamiques.

+* Sol de fondation

Pour le sol de fondation, nous avons choisi un profil de sol rocheux, pour modéliser
le substratum rocheux, selon le contraste d’'impédance entre celui-ci et le sol avoisinant,
le substratum est considéré « rigide », c’est-a-dire, ses caractéristiques mécaniques (p. ex.

E, Vs) sont trés grandes par rapport aux caractéristiques du sol.

Cette base rigide « roche » est choisie pour étudier 1'effet du contraste d’impédance
dynamique tres élevé, choisi dans notre étude a (I~20). Ce contraste d’impédance est

calculé avec 'équation (5.2).

La fondation est considérée rigide avec un comportement élastique isotrope. Le
module de cisaillement Gy est égal a 2.5E409Pa et son poids volumique y;=25 kN/m?. Le
profil est une profondeur totale de 3 m. La valeur de la vitesse des ondes de cisaillement

Vs égale a 1000 m/s.

Tableau 6-1 Parameétres des Matériaux considérés

Matériau & modele p(kg/m?) G [Pa] K [Pa] c @
Remblai (non-linéaire hystérésis
. 1800 8 E+46 1.33E+07 0 31°
+ criteres Mohr-Coulomb)
Fondation (Roche) (Elastique) 2500 258409  35E+09
Mur (Elastique) 2400 2E+09  3E+09  / /

6.1.3 Interaction sol mur

Pour le modele proposé, deux types d’éléments d’interface ont été utilisés pour
modéliser l'interaction sol-structure telle que présentée a la figure 6-3. L'interface entre
le remblai et le mur (interface 1) est modélisée comme interface non collée (ou le
glissement et / ou l'ouverture des interfaces sont autorisés et le déplacement de
cisaillement plastique se produit apres que la contrainte de cisaillement dépasse une

résistance maximale au cisaillement (cf. section 4.3.3).

La résistance au cisaillement de l'interface est controlée par le critere de rupture de

Mohr-Coulomb avec un angle de frottement de 2/3 .

Pour éviter les effets de rotation et de poinconnement de mur, l'interface 2 est

déclarée collée (aucun glissement ou ouverture ne sont autorisés, mais un déplacement
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élastique se produit toujours, selon la raideur donnée). Les valeurs de cisaillement et de

rigidité normale ont été déterminées en utilisant I’équation (4.32).

Interface 1

Interface 2

Figure 6-3 L'interface entre le remblai et le mur et entre le mur et la fondation.

Les propriétés des interfaces sont indiquées dans le tableau 6-2.

Tableau 6-2 Propriétés des interfaces

Interface & type kN [Pa] Ks[Pa] C & 4
Interface 1 (unglued) 1.0 E4+10 1.0E+10 0 2066 0
Interface 2 (glued) 1.0 E+10 1.0E+4+10 / / /

6.2 Choix de mouvement sismique

Une base de données accélérométriques d’enregistrements sur sites rocheux pour
lesquels la vitesse des ondes de cisaillement ( Vsy) est supérieure & 600 m/s (sites durs a
rocheux) a été utilisée. Divers ensembles de données réelles (quarante accélérogrammes)
sont utilisés pour étudier l'effet du signal d’entrée sur la réponse dynamique du mur de
soutenement qui est supposé fondé sur un rocher et situé dans un site de forte sismicité
(proche de la faille) et qui peut subir de forts mouvements sismiques. Certains sites
d’intérét peuvent étre situés a proximité de failles actives et avoir la possibilité de
connaitre des séismes de moyenne a grande magnitude & des distances proches de la
faille[144)].

Les mouvements de sols a proximité de la faille sont différents des mouvements de
sols enregistrés lointains, dans de nombreux aspects tels que la durée des séismes,
l'accélération maximale (PGA), la vitesse et le déplacement, l'orientation de plan de

rupture, et les propriétés impulsionnelles [144] .
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Dans ce travail, les mouvements du sol réels utilisés sont classés selon les indications

de la base de données NGA[143] en :

6.2.1 Non-pulse-like (Non-Impulsionnel)

« Real NPL rock» sont d’accélérations enregistrées sur des sites rocheux avec une
Vs3> 600 [144]. Les mouvements de sols dans le tableau 6-3 ont été sélectionnés en
fonction des enregistrements sur des sites « rocher » provenant de la base de données
PEER. Cet ensemble de signaux sismiques prévus pour les tremblements de terre de

magnitude 7 & une distance environ 5 et 20 km (cf. Tableau 6 3).

Les accélérations utilisées sont montrées sur la figure 6-4. La Vsy de site était
supposée étre 1000 m/s. Cette valeur a été choisie parce que les mouvements de sol sont
censés étre représentatifs de ceux observés sur les sites rocheux [47].

Tableau 6-3 Propriétés des mouvements sismiques « Non-Pulse-Like »
Non-Impulsionnels enregistrés sur le site rocheux a partir de la base de données PEER.

Entrée* Evénement Année Station Record /Composante  ID* Mw R**[km)] Vso[m/s]
Ra 1 San Fernando 1971 Lake Hughes #4 SFERN L04111 72 6.61 19.45 600
Rb 1 San Fernando 1971 Lake Hughes #4 SFERN__L04201 72 6.61 19.45 600
Ra 2 Northrigge-01 1994 LA-Wonderland Ave NORTHR_WON093 1011 6.69 15.11 1222
Rb 2 Northrigge-01 1994 LA-Wonderland Ave NORTHR_WONI183 1011 6.69 15.11 1222
Ra 3 San Fernando 1979 Pasadena-Old Seisno Lab SFERN_PSL180 80 6.61 21.5 969
Rb 3 San Fernando 1979 Pasadena-Old Seisno Lah SFERN PSL270 80 6.61 21.5 969
Ra 4 Kocaeli, Turkey 1999 Gebze KOCAELI GBZ000 1161 7.51 7.57 792
Rb 4 Kocaeli, Turkey 1999 Gebze KOCAELI GDBZ270 1161 7.51 7.57 792
Ra b Northridge-01 1994 Vasquez Rocks Park NORTHR VAS000 1091 6.69 23.1 996
Rb 5 Northridge-01 1994 Vasquez Rocks Park NORTHR VAS090 1091 6.69 23.1 966
Ra 6 Loma Prieta 10-18 1989 Gilroy-Gavilan Coll. LOMAP GIL067 763 6.93 9.19 730
Rb 6 Loma Prieta 10-18 1989 Gilroy-Gavilan Coll. LOMAP GIL337 763 6.93 9.19 730
Ra 7 Loma Prieta 10-18 1989 Gilroy Array #1 LOMATP G01000 765 6.93 8.84 1428
Rb 7 Loma Prieta 10-18 1989 Gilroy Array #1 LOMATP G01090 765 6.93 8.84 1428
Ra 8 Loma Prieta 10-18 1989 UCSC Lick Observatory LOMAP LOB000 765 6.93 12.04 714
Rb 8 Loma Prieta 10-18 1989 UCSC Lick Observatory LOMAP LOB090 765 6.93 12.04 714
Ra 9 Northridge-01 01-17 1994 Pacoima Dam (vers le bas) NORTHR PACI175 1050 6.69 4.92 2016
Rb 9 Northridge-01 01-17 1994 Pacoima Dam (vers le bas) NORTHR PAC265 1050 6.69 4.92 2016
Ra 10 Northridge-01 01-17 1994 LA 00 NORTHR LA0180 1012 6.69 9.87 706
Rb 10 Northridge-01 01-17 1994 LA 00 NORTHR LA0270 1012 6.69 9.87 706

* Les lettres "a" et "b" font référence au fait qu'un composant horizontal est utilisé dans "a" et 1'autre dans "b".
1D tel que fournit dans la base de données NGA [143].

*** Distance source 4 site de Joyner-Boore.
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Figure 6-4 Accélérogrammes de séismes réels « Non-Pulse-Like » enregistrés sur un site rocheux.
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6.2.2 Pulse-like (Impulsionnel)

Ce type de mouvement de sol contient de fortes impulsions de vitesse dans des
périodes variables. Ils sont enregistrés sur des sites rocheux avec une Vg >600 ms/s (cf.
Tableau 6.4). Ces impulsions de vitesse devraient se produire dans certains mouvements

du sol observés pres des ruptures de failles, en raison d’effets de directivité [47], [145].

La classification comme « impulsionnelle » dans la base de données PEER s’appuie
sur la méthode de Baker [145] . La procédure proposée par Baker utilise le traitement du
signal, basé sur les ondelettes, pour identifier et extraire la plus grande impulsion de
vitesse d'un mouvement du sol. Si l'impulsion extraite est importante par rapport aux

autres éléments du mouvement du sol, ce dernier est qualifié d’impulsionnel.

Les mouvements sismiques illustrés dans le tableau 6-4 sont tirés de la base de

données PEER et sont impulsionnels enregistrés sur sites rocheux.

Tableau 6-4 Propriétés des mouvements sismiques « Pulse-Like ».

Entrée* Evénement Année Station Record /Composante D™ Mw R*[km] Viao[m/s]
Pal San Fernando 02-09 1971 Pacoima Dam (en haut a gauche) SFERN_PUL254 77 6.61 0.0 2016
Ph1 San Fernando 02-09 1971 Pacoima Dam (en haut a gauche) SFERN PULI164 7 6.61 0.0 2016
Pa 2 Irpinia, Italy-01 11-23 1980 Bagnoli Irpinio ITALY A-BAGO00 285 6.9 8.14 650
Ph 2 Irpinia, Italy-01 11-23 1980 Bagnoli Irpinio ITALY A-BAG270 285 6.9 8.14 650
Pa3 Coyote Lake 08-06 1979 Gilroy Array # 6 COYOTELK G06230 150 5.74 0.42 663
Pb 3 Coyote Lake 08-06 1979 silroy Array # 6 COYOTELK_G06320 150 5.74 0.42 663
Pa 4 Morgan Hill 04-24 1984 Coyote Lake Dami - Pilier sud-ouest MORGAN_CYC195 451 6.19 0.18 561
Pbh 4 Morgan Hill 04-24 1984 Coyote Lake Dam - Pilier sud-ouest MORGAN_CYC285 451 6.19 0.18 561
Pab Morgan Hill 04-24 1984 Gilroy Array # 6 MORGAN  GO6000 459 6.19 9.85 663
Ph5 Morgan Hill 04-24 1984 Gilroy Array # 6 MORGAN  G06090 459 6.19 9.85 663
Pa6 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU045 CHICHI TCU045-E 1485 7.62 26.0 705
Ph6 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU045 CHICHI_TCU045-N 1485 7.62 26.0 705
Pa7 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU064 CHICHI_TCU064-E 1502 7.62 16.59 646
Ph7 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU064 CHICHI_TCU064-N 1502 7.62 16.59 646
Pa 8 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU076 CHICHI TCU(076-E 1511 7.62 2.74 615
Ph8 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU076 CHICHI TCU076-N 1511 7.62 2.74 615
Pa9 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU102 CHICHI TCU102-E 1529 7.62 1.49 714
Pb9 Chi-Chi Taiwan 09-20 1999 TCU102 CHICHI TCU102-N 1529 7.62 1.49 714
Pa 10 Chichi Taiwan 09-20 1999 TCU128 CHICHI _TCU128-E 1548 7.62 13.13 600
Pb 10 Chichi Taiwan 09-20 1999 TCU128 CHICHI TCU128-N 1548 7.62 13.13 600

* Les lettres "a" et "b" font référence au fait qu'un composant horizontal est utilisé dans "a" et I'autre dans "b".
** 1D tel que fournit dans la base de données NGA)[143].

*** Distance source & site de Joyner-Boore.
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Figure 6-5 Accélérogrammes de séismes réels « Pulse-Like » enregistrés sur un site rocheux.
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6.3 Calcul des pressions des terres induites

Utilisant FLAC?, les forces latérales induites par les séismes agissant sur la paroi
rigide ont été récupérées de modele afin de déterminer les coefficients de pression totale
nommée Kpp en fonction du temps.

Un exemple de résultats est présenté sur la figure 6-6.

Les coefficients de pression latérale totale des sols correspondants (Kgp) ont été
calculés a partir des contraintes horizontales obtenues derriere le mur, en utilisant un

sous-programme (FISH) pour les quarante accélérogrammes.

Ces coefficients s’expriment selon Green et Ebeling [93] comme suit:

2Pp(t)
yH?

Kpp(t) = (6.2)
Ou :
Pr (t) est la résultante horizontale des contraintes calculées par différence finie
agissant sur la paroi rigide au temps (t) dérivé de chaque pas de temps.
y est le poids volumique du remblai.

H est la hauteur totale du mur.

Selon Green et Ebeling [93], 1'équation (6.2) suppose que la distribution des
contraintes latérales est triangulaire, si la base du triangle se situe a la profondeur de la

base de la paroi.

0

05

KFD

-25
0 5 10 15 20 5 30 35 40 45

Figure 6-6 Coefficients de pression latérale totale du sol (Kgp) en fonction de temps

utilisant le signal d’entrée (Pal).

Pour calculer l'incrément de pression dynamique maximale des sols AKAg max), nous

avons utilisé 1'expression suivante :
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AKAE(max) = KFD(max) — Kps (6.3)

Ou, Kps est calculé a partir de la phase statique en utilisant la méthode de Coulomb

[72], comme le montre la figure 6-7.

L’expression (6.3) est basée sur la méthode de Seed et Whitman [81] qu'’ils ont
proposé de diviser la pression totale du sol agissent sur le mur en deux parties, une partie

statique et une partie dynamique (cf. Section 3.3.1).

Cette expression a été utilisée pour calculer des valeurs de (AKae) a des moments
correspondants aux pics (max) dans l'historique temporel du coefficient de la pression
totale Kep(t) (e.g. Figure 6-6). Le coefficient de poussée (Ka) calculé analytiquement par
la méthode de coulomb correspond tres bien & (Krs) obtenu numériquement par un calcul

statique. Comme il est montré dans la figure 6-7.
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Figure 6-7 Distribution des pressions de terre a partir de I’état statique.

Les résultats obtenus a partir de code FLAC? ont été traités en utilisant Matlab
pour tracer les différents coefficients de pression latérale calculés et les comparer aux
valeurs calculées en utilisant les méthodes analytiques discutées précédemment dans le
chapitre 2 (Sections 3.3.1 et 3.3.2).

6.4 Réponse de la colonne équivalente (1D)

Pour étudier l'influence du signal d’entrée au niveau du rocher et/ou la réponse au
niveau de la surface (apres la propagation) dans 'estimation des pressions derriére le
mur, on procede comme dans le chapitre précédent. On étudie d’abord leffet de
I’amplitude. On utilise le modele de la colonne équivalente 1D discuté dans le chapitre
5 (cf. section 5.3.4), qui nous aidera a mieux comprendre cet effet dans des ouvrages

complexes situés sur un substratum rigide (roche).
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Des tests ont été réalisés pour étudier la propagation de l'onde de cisaillement
sismique et pour analyser l'effet de la non-linéarité et les types de signaux d’entrée,
comme discuté dans le chapitre 5. Ces tests conduisent a la vérification de la
compatibilité des conditions aux limites utilisées dans le modele 2D et a la sélection du
(PGAg) correspondant a la surface du champ libre apres la propagation, sans 'effet

d’inertie de mur.

IAooélération en surface libre PGAgI

Sol 2 6m

Sol 1 3m

Accélération  la base PGAx

Figure 6-8 Colonne équivalente 1D.

Les réponses d’accélération obtenues a partir de la colonne équivalente ont été
comparées avec quelques cas en 2D, lorsque leffet d’inertie de mur est absent (remblai
sans mur). Nous avons trouvé un bon accord dans les réponses d’accélération calculées.
Par conséquent, il est possible d’obtenir le PGAg d’un modele 2D & partir de la simulation
d’une colonne équivalente 1D. Cette procédure permet une grande réduction du temps

de calcul.

Cependant, la comparaison avec le cas ou le mur est présent dans le modele nous a
conduits a conclure que l'inertie de mur affecte la réponse d’accélération en champ libre,
comme il est montré sur la figure 6-9. Plus précisément, il affecte la partie adjacente au
mur jusqu'a 18 metres de son bord, ce qui correspond a 3 fois la hauteur du mur. Plus

loin, cet effet d’inertie est négligeable.
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Figure 6-9 FEffets d’inertie du mur sur la réponse d’accélération en champ libre.

Ce phénomene peut s’expliquer aussi par la présence du coin rigide ou d’un bloc «
rigide » qui se développe derriere le mur dans le remblai. Il ne peut étre obtenu qu’a
posteriori a partir des résultats de calcul. La fagon d’obtenir ce coin rigide est de comparer
les réponses en déplacements horizontaux du mur rigide a ces du remblai adjacent du

mur.

Sur la figure 6-10, l'accélération maximale en champ libre (PGAg) est représentée
en fonction des valeurs de l'accélération maximale au rocher (PGAi) pour les deux types

de chargement, impulsionnelle et non impulsionnelle en utilisant la colonne équivalente.

On remarque que, généralement, la valeur de l'accélération maximale appliquée a
la base du remblai (PGAu) est toujours inférieure a celle obtenue a la surface du terrain

(PGAg) ce qui signifie la propagation d’onde avec une amplification.

Les points de coordonnées (PGAi, PGAg) sont au-dessus de la ligne y = x. Dans
ce domaine, les signaux d’entrée sont légerement amplifiés et le sol présente une faible
non-linéarité. Ces conclusions ne s’appliquent pas au cas de chargement N-P-L (non
impulsionnel) ou des grandes PGA;, (>0.7g) sont appliquées. Les points (PGAi., PGAg)
sont au-dessous la ligne y=x, ce qui signifie que le signal d’entrée a subi une atténuation

considérable.
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Dans cette gamme, d’importants niveaux de non-linéarité se développent dans le
sol a cause de grandes déformations. Par conséquent, un amortissement tres importent

se développe, comme expliqué dans chapitre 5.
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Figure 6-10 PGAg en fonction de PGA;,,

6.5 Comparaison avec les méthodes classiques

Dans cette partie, les coefficients dynamiques obtenus pour différents chargements
sismiques, « Pulse-Like » et « non Pulse-Like » grace aux équations (6.2) et (6.3)
discrétisées par FLAC?® sont comparés aux résultats des méthodes analytiques les plus
couramment utilisées : Méthodes Mononobe-Okabe (M-0O), Seed et Whitman (S-W) et

Wood. Cette comparaison est présentée sur la figure 6-11.

Les méthodes (S-W) Seed et Wood calculent seulement la force dynamique du sol
contrairement a la méthode M-O, qui calcule la force totale, statique et dynamique .Par
conséquent, la pression statique du sol de Coulomb [72] a été soustraite de la pression
totale donnée par la méthode M-O (1929) afin d’obtenir l'incrément de pression
dynamique du sol correspondant( AKag). Cette approche a été expliquée par Mikolaet
Sitar [148].

Dans les méthodes analytiques, le parametre le plus important pour estimer la
pression derriere un mur de soutenement est la valeur de K. Nous supposons dans cette
étude que Ki = 100% PGAg (précisons que les accélérations sont calculées en champ libre

a partir de la colonne équivalente).
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Sur cette figure, les composantes dynamiques des coefficients de pression (AKak)

sont représentées en fonction de 'accélération enregistrée a la surface en g.
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Figure 6-11 Comparaison des coefficients de pressions dynamiques.

Nous remarquons, tout d’abord, que toutes les courbes sont croissantes : le
coefficient de pression dynamique augmente avec le niveau d’accélération. Ce résultat est
attendu et s’explique par le principe d’action/réaction (la poussée de terre est plus
importante avec un mouvement de sol important). De plus, U'interface entre la base du
mur et sa fondation ne permet ni déplacement ni rotation (roche). C’est le cas d’un mur

rigide sans déplacement par rapport a la fondation.

Les courbes des résultats obtenus par les méthodes de S-H et de Wood sont des
droites : pour ces méthodes, les coefficients de pression dynamique sont proportionnels &
I’accélération. En revanche, la courbe de M-O a un aspect parabolique. Les résultats
obtenus numériquement sous chargements « Non-Pulse-Like » et « Pulse-Like » sont

respectivement représentés en bleu et en jaune sur la figure 6-11.

Nous remarquons que les deux types de chargements sismiques donnent une réponse
quasi identique pour les niveaux d’accélération inférieurs a 0.45g. Au-dela de cette valeur,

les résultats divergent.

En les comparant aux résultats analytiques, nous constatons des écarts faibles avec
la méthode de Wood pour des accélérations inférieures a 0.45g. Au-dela de cette valeur,

seules les réponses sous chargements « Pulse-Like » restent proches des résultats de la
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méthode de Wood. Les réponses sous chargements « Non-Pulse-Like » s’en éloignent et

plus précisément présentent des coefficients de pression dynamique plus importants.

Avec cette analyse, nous arrivons a la conclusion que le type de chargement
sismique a peu d’influence sur la réponse en pression dynamique pour des accélérations

inférieures a 0.45g.

Pour des valeurs d’accélérations supérieures, les accélérations « Non-Pulse-Like »

génerent des coefficients de pression plus importants que leurs analogues « Pulse-Like ».

Dans le cas auquel nous nous intéressons dans ces travaux de these, murs rigides
avec un déplacement limité (Non-Yielding Walls) fondés sur un rocher, la méthode de
Wood semble étre la plus proche, présentant de faibles écarts avec les méthodes
numériques, pas seulement comme une solution basée sur I’hypothese d’élasticité de sol,

mais méme quand la non-linéarité apparait.

Par ailleurs, c’est la méthode la plus « stre ». En effet, elle prévoit les valeurs de

pressions les plus importantes parmi les méthodes analytiques testées.

Dans le cadre de cette étude, les méthodes pseudo-statiques, les plus utilisées dans
la pratique (cf. e.g. Eurocode 8, RPOA 2008), ont échoué a reproduire la réponse en
pression du sol. De plus, ils sous-estiment la pression dynamique, ce qui pourrait
éventuellement poser des problemes de sécurité, surtout dans ce cas d’un mur gravitaire

avec un déplacement limité.
Ceci n’est qu’une des nombreuses limitations de ces méthodes.

En outre, nous avons constaté que le temps correspondant aux valeurs maximales
calculées des forces de poussée agissant sur le mur correspond au méme temps de (PGAg)

observé (Figure 6-12).
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Figure 6-12 Accélérations obtenues aux champs libres (PGAy) (Gauche), Historiques des forces

de poussée correspondante aux mémes chargements (Droite)

Résultats et conclusions partiels

En utilisant la méthode des différences finies, nous avons étudié, dans ce chapitre,
le comportement sismique des murs de souténement rigides fondés dans un site rocheux

soumis a des mouvements sismiques réels.

Divers ensembles d’enregistrements de données réelles (quarante accélérogrammes)
ont été appliqués au niveau du substratum rocheux afin d’évaluer la réponse dynamique

du modele pour différents scénarios de tremblement de terre.

Les mouvements de terre réels utilisés sont classés selon les indications de la base

de données NGA en :
a) Non-Pulse-Like « Non impulsionnel » enregistré sur rocher avec V3> 600 m/s.
b) Pulse-Like « impulsionnel » enregistré sur rocher avec Vs> 600 m/s.

Un modele constitutif non linéaire avancé a été utilisé pour représenter le

comportement du sol de remblai. La réduction non linéaire du module de cisaillement
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avec l'amplitude de distorsion a été considérée. Les éléments d’interface ont été utilisés

pour modéliser I'interaction mur-fondation et mur-remblai.

Les incréments de coefficients de pression dynamique (AKap) sont dérivés des
pressions latérales totales induites par les séismes agissants sur la paroi rigide et qui ont

été calculées dans le domaine temporel.

Le modele proposé correspond bien aux résultats obtenus par la méthode de Wood
(1973).

La méthode de Wood semble étre la plus proche, présentant de faibles écarts avec
les méthodes numériques, pas seulement comme une solution basée sur I’hypothese
d’élasticité de sol, mais méme quand la non-linéarité apparait. Par ailleurs, c’est la

méthode la plus « stire ».

En effet, elle prévoit les valeurs de pressions les plus importantes parmi les

méthodes analytiques testées.
En outre, dans cette étude, nous pouvons conclure que :

o Les effets d’inertie du mur seraient négligeables, apres une distance égale a trois fois
la hauteur du mur. Donc il n'y a pas d’effet d’inertie de mur sur les réponses

d’accélération apres cette distance.

e Le temps correspondant aux valeurs maximales calculées de la force de poussée
agissant sur le mur correspond au méme temps que celui observé de (PGAg). Donc,

il n'y a pas d’effet de la durée de mouvement sur ’évaluation de la force de poussée.

e Pour des valeurs d’accélération plus élevées (> 0,45g), les accélérations non
impulsionnelles générent des non-linéarités plus élevées, et par conséquent des

coefficients de poussée dynamique plus élevés que leurs analogues impulsionnels.

e Donc l'évolution des pressions sismiques latérales n'est pas seulement liée a
I'accélération PGA ou Kh mais aussi au comportement des sols lors de mouvement

sismique. Ce qui met en évidence I'importance de ces derniers avec ce type de modeles.
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Introduction

Des modes de rupture localisés sont observés dans la plupart des défaillances des
barrages en terre, tels que les ruptures de talus, les tassements des fondations et crétes,
les glissements massifs des sols qui peuvent causer de grands dégats. Depuis le séisme de
Californie en 1971, ou le barrage de San Fernando s’est effondré jusqu’a récemment lors
du tremblement de terre de Tohoku au Japon en 2011, des ruptures de barrages en terre
dues a la liquéfaction ont été rapportées (cf. Section 3.5). L’analyse de ces observations
permet de mieux connaitre les mécanismes de déformation et de rupture de ces ouvrages
en terre. Un apercu de ces comportements est donné dans la section 3.5.5 dans ce

manuscrit, avant de présenter les méthodes de calcul numériques dans ce chapitre.

En effet, pendant le séisme, ’état des contraintes sismiques vient se superposer a
I’état des contraintes statiques générant en conséquence une augmentation de la pression
interstitielle qui tendrait a réduire, voire a annuler la résistance au cisaillement des
matériaux constituant les barrages. Donc, la préservation des barrages se trouve a la

croisée d’un double probleme de risque, sismique et hydraulique.

Afin d’évaluer linfluence de différents facteurs sur la réponse dynamique du
systéeme Barrage-Fondation, principalement la liquéfaction de la fondation, le code
FLAC? est utilisé pour établir une étude paramétrique. Tandis que le comportement du
sol est représenté par le modele élastoplastique assemblé avec des modeles non linéaires
tels que : Pamortissement hystérésis (cf. Section 4.4.3) et le modele de Finn pour

modéliser le comportement a la liquéfaction (cf. Section 4.5.4).

Dans cette partie, la réponse dynamique et linteraction d’un systeme Barrage-
Fondation sont étudiées. Un modele en déformation plane d’un barrage en terre reposant
sur des fondations liquéfiables est simulé. Le but est d’étudier sa réponse dynamique et
les modes possibles de rupture induite par des tremblements de terre et due
principalement a la liquéfaction. L’analyse découplée en contrainte effective a été réalisée

afin d’évaluer cette réponse.

Trois études sont menées simultanément pour clarifier la vulnérabilité de la liquéfaction

sur plusieurs parametres :

e Disposition et forme de la zone liquéfiable : huit modeles sont simulés,
pour différentes configurations de zone liquéfiable, utilisant le méme chargement
sismique, afin d’évaluer l'influence de la forme et la disposition de cette zone

sur les réponses calculées.
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e Drainage : Les résultats obtenus de la premiére étude (huit modeles) sont
comparés cette fois avec les réponses obtenues en ajoutant un drain
granulométrique au pied aval du barrage.

e Caractéristiques du séisme : Plusieurs types de mouvements sismiques sont
utilisés sur un des huit cas présentés avant, afin d’étudier I'influence des

caractéristiques du séisme sur le phénomene de liquéfaction.

7.1 Modele proposé

L'exemple de référence présenté sur la figure 7.1 concerne un barrage en terre avec
un noyau argileux construit sur deux couches hétérogenes (pour simuler le cas d’une

fondation déformable).

Figure 7-1 Géométrie de modele de barrage proposé (en 3D).

L’exemple étudié est une représentation simplifiée d’une géométrie typique d’un

barrage en remblai zoné figurant dans le manuel de FLAC?.

La géométrie de modele est montrée dans la figure 7-1. Les matériaux du remblai
sont constitués d’une zone de noyau de sable argileux a faible perméabilité avec recharge
en amont et en aval des sables argileux avec gravier.la digue se repose sur deux couches

de fondation.

Les matériaux utilisés dans cette étude sont : les sols de fondation 1 et 2 et les sols
de remblai 3 et 4, comme il est montré dans la figure 7-1. Les propriétés des différents

types de sols sont discutées dans la section suivante.

Un maillage de 180 x 28 est sélectionné dans l'outil. La taille maximale de la zone
est d’environ 3m. La figure 7-2 montre le zonage utilisé a I'aide du code FLAC?. La taille

du maillage pour le modele est sélectionnée pour assurer la transmission d’ondes (cf.
Section 4.3.4).
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Sur la base des propriétés élastiques attribuées dans le tableau 7-1, le sol de remblai
2 a la vitesse de cisaillement la plus faible (247m/s, pour un module de cisaillement de
125925.07 kPa et une masse volumique de saturation de 2061,515 kg/m3). Si la taille de
zone la plus grande dans le modele FLAC? est sélectionnée a 3m afin de fournir des
temps de calcul raisonnables pour cet exemple, la fréquence maximale qui peut étre

modélisée avec précision est

f = ~ 8 Hz (71)

Figure 7-2 Maillage du modele 2D utilisé.

7.1.1 Les propriétés des matériaux représentatifs

Les sols de fondation et de remblai sont modélisés comme un modele élastoplastique
basé sur le critere de Mohr-Coulomb. Des propriétés drainées sont requises, car il s’agit
d’une analyse de contrainte effective. Les propriétés des différents types de sols sont

récapitulées dans le tableau 7-1.

Tableau 7-1 Propriétés mécaniques et hydrauliques

Fondation Remblai
Sol 1 Sol 2 Sol 3 Sol 4
Masse volumique p(kg/m?) 2000 2000 1800 1900
Module d’Young E(kPa) 610808.50 610808.50 327405.20  327405.20
Le coefficient de Poisson v 0.3 0.3 0.3 0.3
Module de compressibilité K(kPa) 509007.08  509007.08  272837.67  272837.67
Module de cisaillement G(kPa) 234926.34 234926.34 125925.07  125925.07
Cohésion C(kPa) 4 8 6 6
Angle de frottement ¢(degrés) 40 40 35 35
Angle de dilatation y (degrés) 0 0 0 0
Porosité 0.3 0.3 0.3 0.3
Conductivité hydraulique(m/s) 1.00587 1.0058¢ 1.00587 1.0058*
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7.2 L’état initial des contraintes(statique)

La résistance a la liquéfaction étant une fonction croissante du niveau de contraintes
effectives, le risque de la liquéfaction sera maximal lorsque les contraintes effectives dans
la fondation sont les plus faibles [149]. On a donc supposé que le séisme se produit en fin
de construction. Le but de l'analyse statique est de déterminer l'état des contraintes
effectives et des pressions interstitielles dans la fondation et dans le barrage en fin de

phase de construction.

Afin d’obtenir I'état des contraintes initiales (avant d’augmenter le niveau du
réservoir), nous modélisons la fondation et la construction du remblai de barrage. Pour
cela, il est nécessaire de définir les conditions statiques aux limites sur les frontieres du
maillage. Pour le cas statique, seulement les déplacements latéraux des noeuds des bords
du maillage sont bloqués (Figure 7-3). Cela permet du tenir en compte du tassement qui

se produit lors de la construction du remblai.

Figure 7-3 Conditions aux limites définies & la phase de construction.

L’analyse commence a partir de ’état avant que la construction du remblai soit
faite. Le processus de construction peut affecter I’état des contraintes, en particulier si
des surpressions interstitielles se développent dans les sols et ne se dissipent pas
completement pendant les étapes de construction. Le remblai peut étre construit par
étapes, avec un temps de consolidation spécifié dans le modele FLAC?, si la dissipation
de la pression interstitielle est un probleme. Dans cet exemple, les surpressions
interstitielles sont supposées se dissiper avant qu’une nouvelle couche de remblai soit

placé.

Il convient de noter que la modélisation par étapes de la construction du remblai
fournit également une meilleure représentation des contraintes de cisaillement statiques

initiales dans celui-ci.

170



Chapitre 7 Etude numérique du comportement dynamique des barrages

Les matériaux de remblai sont temporairement désactivés du modele. Ces
matériaux seront activés apres le calcul de I'état d’équilibre initial de la fondation qui

est supposée totalement saturée par 'effet d’une nappe phréatique horizontale.

La pression interstitielle, la contrainte totale et la répartition des contraintes

effectives de la fondation sont ensuite calculées automatiquement par le code. La figure

7-4 montre la distribution de la pression interstitielle initiale dans les sols de fondation.

Figure 7-4 Distribution de la pression interstitielle dans les sols de fondation.

Dans ce cas d’étude, les deux sols de remblai 3 et 4 sont activés, et les pressions
interstitielles sont supposées ne pas changer. Les déplacements finaux résultant de la

construction du remblai sont illustrés dans la figure 7-5.

Y-displacement contours
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-7.50E-02
-5.00E-02
2.50E-02

of

0
ntour interval= 2 50E-02

Figure 7-5 Déplacements induits par la construction de remblais.

Le modele fonctionne en « petite déformation » jusqu’a ce stade et, par conséquent,
les positions de la grille ne sont pas modifiées. Ceci est fait de sorte que 1’élévation de

créte du remblai (86m) ne change pas.

7.2.1 Etablir 1'état des contraintes avec réservoir plein

Pour cette étape de I'analyse, la distribution de la pression interstitielle a travers
les sols du remblai et de la fondation est calculée pour un niveau d’eau situé a une

hauteur de 36m ou le réservoir est totalement rempli.

Un calcul purement hydraulique est d’abord exécuté (calcul découplé). Le calcul de
I’écoulement est effectué. Dans ce schéma, le module de compressibilité d’eau est gradué
avec la perméabilité et la porosité pour accélérer le calcul. Les pressions interstitielles

sont fixées aux points de la grille le long de la pente en aval pour permettre ’écoulement
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a travers cette surface. La figure 7-6 montre la distribution de la pression interstitielle a

travers le remblai et la fondation a ’état stable en régime permanent.

Flow Time  8.4314E+09
Pore pressure confours

0.D0E+00
2 S0EHI3
5.00E+HIF
T.50E+03
1.00EHM
1. 25EHM
1 S0E+4
Contour interval= 2.50E+03

\

Figure 7-6 Distribution de la pression interstitielle a 1'état d’équilibre pour le

réservoir rempli d’eau.

Une fois que I'état d’équilibre statique est calculé pour la nouvelle distribution de
pressions interstitielles, un calcul mécanique est fait pour une nouvelle distribution de
pression mécanique le long de la pente en amont pour représenter le poids de 'eau du

réservoir

La figure 7-7 montre la distribution de la contrainte totale verticale résultante pour

le modele a ce stade.

Cette phase est considérée comme 1’état du barrage au moment de 1’événement de

tremblement de terre.

stress contours
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Figure 7-7 Distribution de la contrainte totale verticale.

7.2.2 Facteur de sécurité

Un calcul de facteur de sécurité est effectué pour vérifier la condition de stabilité a
cet état. Le résultat, représenté sur la figure 7-8, montre que le facteur de sécurité est de
2,31 et que la surface de rupture la plus faible se développe le long de la pente en amont.

Factor of Safety 2.31

Max. shear strain-rate
0.00E+00
2.50E-06
5.00E-06
7.50E-06
1.00E-05
1.25E-05
1.50E-05

Figure 7-8 Facteur de sécurité résultant a la phase statique.
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7.3 Application des conditions dynamiques

Les conditions suivantes sont définies dans cette premiere simulation dynamique, a

I’aide des étapes suivantes :

» Les calculs sont en grandes déformations, les déplacements et les vitesses dans le modele
sont initialisés. De cette maniere, seuls les mouvements et les déformations sismiques
induits sont montrés dans les résultats obtenus.

» L'amortissement n'est pas prescrit pour les simulations dynamiques préliminaires. Les
historiques d'accélérations et de vitesses sont enregistrés a plusieurs points d’intérét
dans le modele.

» En outre, des sous-programme (FISH) sont mis en ceuvre pour surveiller la déformation
de cisaillement et la surpression interstitielle a des emplacements sélectionnés, et les
déplacements relatifs le long de : la pente en amont, la créte, et la pente en aval. Les
historiques de vitesse et de déformation de cisaillement sont utilisés pour évaluer les
fréquences naturelles et les contraintes maximales de cisaillement cyclique dans le

modele, lorsqu'aucun amortissement supplémentaire n’est prescrit.

Quand ces conditions sont appliquées, on passe aux conditions aux limites

dynamiques :

» La limite de champ libre est définie pour les limites latérales.

» Des conditions aux limites absorbantes sont supposées pour la base (e.g. Les matériaux
de fondation sont supposés s'étendre jusqu'a une profondeur significative sous le
barrage). Par conséquent, il est nécessaire d'appliquer une limite absorbante
(visqueuse) le long du bas du modele afin de minimiser 1'effet des ondes réfléchies a la
base du modele et pour modéliser 'effet de la fondation déformable (cf. Section 4.4.3).

» Les conditions aux limites absorbantes sont assignées dans les directions x et y.

7.3.1 Choix de mouvement sismique

Le barrage en terre est soumis a des mouvements sismiques réels avec différentes
amplitudes PGA (Peak Ground Accélération), fréquences, origines (conditions du site
source : sol ou rocher) et différents types (impulsionnels ou non impulsionnels) tandis
que l'intensité (Ians), la vitesse de cisaillement Vs et la durée du choc principal tses (c.-
a~d. ts05 =tosiarastoianas) des signaux d'entrée sont d’autres parametres qui définissent le

signal sismique.
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Cette étude paramétrique nous permet d’analyser la réponse du barrage a différents
scénarios extréemes de tremblement de terre, comme elle permet également d’étudier
I'influence des caractéristiques du mouvement sismique sur le phénomene de liquéfaction.

Les mouvements sismiques utilisés sont limités aux 8 cas suivants :

« Un chargement sismique d’apres la base de données italienne itaca (IRSN__168) qui a
été enregistré dans la région de Modene (Italie) en 2012 (29-05 07:00) avec Mw = 6.0.

« Un chargement sismique représentatif du tremblement de terre du Friuli (Italie, 1976)
d’apres la base de données PEER (RSN _125) avec Mw = 6.0.

e Un mouvement sismique réel a proximité de la faille d’apres la base de données
PEER (RSN__143) et représentatif du tremblement de terre du Tabas (Iran ) en 1978
avec Mw = 7.35.

e Un mouvement réel non impulsionnel «non Pulse-Like» enregistré sur sol [150].

(RSN_167) d’apres la base de données PEER et représentatif du tremblement de terre

de la Vallée impériale en Californie avec Mw = 6.53

o Un mouvement sismique réel (RSN_1091) non impulsionnel «non Pulse-Likey

enregistré sur le rocher d’apres la base de données PEER et représentatif du tremblement

de terre de Northridge avec Mw = 6.6.

« Un mouvement sismique réel (RSN_1091) non impulsionnel «non Pulse-Likey

enregistré sur le rocher et représentatif du tremblement de terre de Northridge en 1994,

mais avec une autre station d’apres la base de données PEER.

« Un mouvement sismique réel (RSN__1050) impulsionnel «Pulse-Like» enregistré sur le

rocher et représentatif du tremblement de terre de « Coyote Lake » qui s'est produit sur

la faille Calaveras pres du lac Coyote dans le comté de Santa Clara, en Californie, d’apres
la base de données PEER.

o Un mouvement sismique réel représentatif du tremblement de terre de Loma Prieta
en 1987 en Californie (Loma__87). Le mouvement est pris a partir de celui enregistré au
pilier gauche du barrage. L’enregistrement de ce mouvement est fourni par le code
FLAC?.

Les caractéristiques des enregistrements réels non calibrés sont cumulées dans le
tableau 7-2. La figure 7-9 présente les accélérogrammes d’enregistrements réels utilisés
dans cette étude. Leurs spectres de réponse en accélération sont également représentés
sur la figure 7-10. Tous les signaux d’entrée ont une correction de base et sont filtrés en

utilisant un filtre passe-bande non causal d’ordre 4, entre 0,1 et 8 Hz (cf. Section 1.5.4).
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Ces procédures sont nécessaires pour assurer la bonne transmission d’onde selon

I'équation (7.1).

Un exemple de traitement de signal d’entré « RSN _1091» de Northridge (Los

Angeles ) est montré sur la figure 7-11, a Paide de le logiciel SeismoSinal.

Tableau 7-2 Caractéristiques des mouvements sismiques utilisés pour le barrage

ID* Evénement Année Station Record/Enregtr  Mw R**[km|  Vao[m/s]
IRSN_168 Emilia-Romagna 29-05 2012 SANO HNE 6.0 10.2 EC8
RSN 125 Friuli, Italy-01 06-05 1976 Tolmezzo FRIULLA A-TMZ000 6.5  14.9 505
RSN 143 Tabas, Iran 16-09 1978 Tabas station TABAS TAB-L1 7.35 1.97 767
RSN_167 Imperial Valley 15-10 1979 Compuertas IMPVALL H-CMP015 6.5 13.5 260
RSN _ 1091 Northridge 17-01 1994 Vasquez Rocks Park NORTHR VAS090 6.69  23.1 966
RSN_1050 Northridge 17-01 1994 Pacoima Dam (downstr) NORTHR PAC175 1050 6.69  4.92 2016
RSN 150 Coyote Lake 06-08 1979 Gilroy Array # 6 COYOTELK G06230 5.4  0.42 663

*ID tel que donné sur la base de données

** Distance source-site de Joyner-Boore.
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Figure 7-9 Accélérogrammes des séismes réels appliquées.
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Figure 7-10 Spectres de réponse en accélérations (£= 5%).
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Figure 7-11 Traitement de signal sismique (RSN__1091).

7.3.2Evaluations préliminaires (Elastique)

Avant d'effectuer des simulations complétement non linéaires, des essais
préliminaires sont effectués pour évaluer les niveaux maximaux de contrainte de
cisaillement cyclique et les gammes de fréquences naturelles. Ces essais aident également
a évaluer la nécessité d'un amortissement supplémentaire du matériau dans le modele.

Des d'essais préliminaires sont réalisés avec des matériaux élastiques non amortis
pour surveiller les déformations de cisaillement (déformation cyclique) et les niveaux de
vitesse dans tout le modele pendant 1'excitation dynamique.

Les enregistrements d’entrées (Section 7.3.1) sont intégrés pour obtenu des vitesses
afin d’appliquées eux comme des contraintes de cisaillements le long de la base de modele

en utilisant 1’équation suivante :

os = facteur - p - Vg - v, (7.2)
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Ou : p est la densité saturée (2200 kg/m?), Vi est la vitesse de l'onde de cisaillement
(319m/ sec) pour le sol de fondation (1). Notez que le facteur dans 'équation. (7.2) est
normalement égale & 2 pour tenir en compte de I'énergie d'entrée qui se divise en ondes
de propagation vers le bas et vers le haut.

Les vitesses d'entrées, appliquées a la base du modele sont d'abord vérifiées pour

s'assurer que les vitesses calculées correspondent aux vitesses d'entrées (Figure 7-12).

Afin d’estimer les niveaux maximaux de contrainte de cisaillement cyclique dans le
modele : A ce stade, le signal « RSN_143 » a été appliqué, car il présente le PGA
d’accélération le plus grand de 0.8g et Mw = 7.35 comme il est montré sur la figure 7-9

et supposant qu’il va générer les plus grandes déformations dans le modele.

La comparaison de la vitesse calculée par rapport a la vitesse d'entrée est montrée

sur la figure 7-12. Il y a une légere différence entre 1'entrée et la vitesse calculée.
Le facteur de conversion reliant la vitesse a la contrainte de cisaillement peut étre
ajusté si un ajustement plus serré est désiré.
1.00E+00
5.00E-01
0.00E+-00

-5.00E-01

Vitesse [m/s]

-1.00E+00

-1.50E+00

0 5 10 15 20 25 30 35
T [s]
— Vitesse (base) =——RSN_ 143

Figure 7-12 Comparaison de la vitesse calculée par rapport a la vitesse d’entrée « IRSN__143 »

facteur d’ajustement de 1.35.

Les simulations élastiques sont effectuées sans amortissement, pour estimer les
niveaux maximaux de déformation cyclique et les plages de fréquences naturelles. Les
historiques de vitesse et de contrainte/déformation en cisaillement sont enregistrés &
différentes régions et types de sols dans le modele (Figure 7.13). La figure 7-14 montre

la contrainte de cisaillement en fonction de la distorsion dans le noyau argileux.
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Figure 7-13 Contrainte/Déformation en cisaillement dans le modeéle réponse élastique -

non amorti- entrée « Loma 87 ».
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Figure 7-14 Contrainte / Déformation en cisaillement dans le noyau argileux matériau

élastique - non amorti- entrée « IRSN__ 143 ».

Le calcul des fréquences propre du barrage se fait pour différentes régions aussi,

I'objectif de ce calcul est de prévenir le modele a un phénomene de résonance.

La gamme de fréquences pour la réponse naturelle du systéeme est constatée

relativement uniforme dans tout le modéle.

La figure 7-15 représente les fréquences calculées a la créte du barrage a partir de
la réponse en vitesse obtenue apres la propagation de I'onde sismique. On constate que

la fréquence naturelle prédominante située a la créte du barrage est de 1.00 Hz.
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Figure 7-15 Fréquences calculées a la créte du barrage.

7.3.3 L’analyse élastoplastique (Cas de référence)

Avant d’analyser l'influence des parametres précités sur la réponse dynamique du
barrage, sa réponse est présentée en cas de charge sismique. Le modele sans liquéfaction
est utilisé comme un cas de référence. Dans ce modele, un comportement élstoplastique
est difinier avec un amortissement hystérésis. Les parametres de I'amortissement sont

déterminés par la suite.

Le systeme Barrage-Fondation est soumis a un chargement sismique représentatif
du séisme de Loma Prieta (Loma_87). L’enregistrement de ce mouvement est tiré dans
le manuel du code FLAC?™. Il est caractérisé par un PGAin=0.17g (apres la
déconvolution), une longue durée de choc principal (ts; = 7.16s) et une durée totale
d'environ 40 secondes. L’accélérogrammes, et lintensité d'Arias correspondant au

chargement ("Loma_87") sont représentés sur la figure 7-16.

10

ts9=T.16 s
Tarins = 0,368 m/s

Significant duration t595=7.16 s
anm=0.18 g

Tp=0.520 s

Tm=0.784 s

Ly (TA) %
lurati L

Ace {g}

-

i n 0 5 30 £ 4 0 H 10 15 5 N % n

T{s}

Figure 7-16. Signal sismique d'entrée (Loma_87).
a gauche : Intensité d’Arias a droite : Accélérogramme.

Bien que I'importance du comportement non linéaire des sols est acceptée dans le

domaine du génie parasismique. Les caractéristiques dynamiques de tous les sols de ce

B ———————————————
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modele sont supposées étre régies par les courbes de variation du module (G/Gumax) et

d’amortissement (D) en fonction de la distorsion.

Des essais préliminaires sont effectués pour sélectionner la fonction du modele
hystérésis, qui fournit un ajustement raisonnable aux courbes de réduction du module
donné pour les argiles de Seed & Idriss [15]. La fonction d’amortissement hystérésis
cubique est utilisée pour ajuster les courbes de variation du module (G/Gms) et du

d’amortissement (D).

Les valeurs des parametres L; = -3.156 et Lo = 1.904 pour ce modele fournissent
un ajustement raisonnable aux deux courbes, jusqu'a environ 0,3% de déformation. Ceci
est considéré comme approprié pour les niveaux de déformation maximums identifiés a
partir de l'essai non amorti (0.31%). Ce niveau de déformation correspond a un facteur
de réduction du module de cisaillement(G/Gmax) d’environ 0,16 et un amortissement D

de 20%, comme les montrent les figures 7-16 et 7-17.
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Figure 7-17 Calage et comparaison des courbes G/Guax en fonction de la distorsion y.
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Figure 7-18 Calage et comparaison des courbes D (%) en fonction de la distorsion.
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Le mouvement du systeme observé apres 40 secondes est concentré dans les talus
(principalement dans pentes en amont) de barrage. Ceci est montré dans le tracé de
vecteurs de déplacements maximaux (Figure 7-19) et l'incrément de déformation en

cisaillement (Figure 7-20).

Step:234448
Tlow Time ~ 8.7231E+09 Lol
Dynamic Time 4.0000E+01
xaggerated Grid Distortion
Magnification=_1.000E+01
Max Disp= 2.747E-01
Displacement vectors A i
nax vector = 2.747E-01 n 1
Tel 1 I
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L gl 217A%
" . oy ) el
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Figure 7-19 Vecteurs de déplacements maximaux apres le chargement a t=40s.

Step:234448
Flow Time ~ 8.7231E+09
Dynamic Time 4.0000E+01
Max. shear strain increment

4.00E-03
8.00E-03
1.20E-02
1.60E-02
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Contour interval= 4.00E-03
Extrap. by averaging
(zero contour omitted)
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Figure 7-20 Contour de l'incrément de déformation en cisaillement apres le chargement a t=40s.

La figure 7-21 (Contrainte-Déformation) montre la performance de modele
élastoplastique couplé avec 'amortissement hystérésis. Cette figure montre initialement
une réponse élastique, qui correspond aux petites déformations. Ensuite, une boucle
d’hystérésis apparait, en fonction du 'augmentation de chargement appliqué (pendant la
durée de choc principal), jusqu’a la limite élastique du ce modele. Ici, on observe le
phénomene de l'écoulement plastique, ou 1'énergie est dissipée par les deux types
d’amortissement (hystérésis et naturel).
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Figure 7-21 Contrainte de cisaillement en fonction de la déformation de cisaillement.
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La pression interstitielle et les contraintes verticales effectives dans la figure 7-22,
enregistrés en point rouge dans le (Sol 3) de barrage pres de la face en amont, illustrent
le changement minime de la pression interstitielle dans les matériaux de remblai pendant

le chargement sismique.

400

300

0 2 4 6 8
t[s]

Figure 7-22 Variation des pressions interstitielle et les contraintes verticales effectives.

7.4 Analyse numérique de la liquéfaction

L'évaluation du potentiel de liquéfaction peut étre réalisée par deux types
d’approches : Procédures simplifiées fondées par des observations et des corrélations
empiriques et des modeles basés sur le comportement du sol non linéaire (modélisation
numérique).

A travers des études paramétriques, dans cette section, les parameétres qui
impactent le plus le phénomeéne de liquéfaction (disposition et la forme de la zone
liquéfiable, le drainage et les caractéristiques du mouvement sismique) sont discutés. Les
résultats de cette étude paramétrique sont analysés et comparés aux réponses dynamiques
disponibles dans la littérature et qui sont déja présentée dans la section 3.5.5.

Ces résultats sont évalués en trois termes :

- Taux de liquéfaction
- Déformation déviatorique (intégrant la déformation en cisaillement).

- Déplacement relatif.

7.4.1 L’effet de disposition et profondeur de la zone liquéfiable

Dans la pratique, on se trouve dans des situations ou les investigations
géotechniques sont insuffisantes pour identifier tout le site étudié. En conséquence, sous

Ieffet de 'hétérogénéité du site, des ruptures peuvent se produire pendant I’événement
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sismique. Par ailleurs, le colit de projet exige parfois l'utilisation des remblais non
sélectionnés qui peut conduire a des problemes inattendus et principalement la
liquéfaction des sols.

Afin d’étudier les mécanismes probables des ruptures induites par la liquéfaction,
huit (8) modeles, simulant différentes configurations de cette zone, sont calculés. Les
résultats obtenus pour chaque cas sont présentés et comparés ensuite entre eux et avec
le cas de référence (sans liquefaction).

Les zones en rouge foncé (Figure 7-23) présentent les zones du sol supposées liquéfié
pendent le chargement sismique, utilisons le modele de liquéfaction Finn-Byrne (cf.
Sections 4.5.3 et 4.5.4).

(1) (2)
| _— -
(3) (4)
= =
(5) (6)
e e—
(7) (8)
——5 e S

Figure 7-23 Modeles simulés : différentes configurations de la zone liquéfiables.

Dans le premier cas (Cas 1) on présente la liquefaction dans les matériaux de
remblais, dans le deuxiéme cas (Cas 2) on présente l'effet d’une zone discontinu et
hétérogene (géométriquement), dans le troisieme et le quatrieme cas (Cas 3), (Cas 4) on
présente l'effet de la position d’une zone bien localisé, dans le cinquieéme et le sixieme cas
d’études on présente leffet de I’épissure de la couche liquéfiable, les deux dernier cas (cas

7 et cas 8) présentent Ueffet de la profondeur.

Le modele de la liquéfaction de Finn-Byrne implémenté dans le code FLAC? est
utilisé pour cette modélisation. Ce modele se base sur les travaux de Martin et al [137]
qui ont développé une méthode de calcul de la pression interstitielle en conjonction avec

la relation constitutive non linéaire du comportement des matériaux.
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Ces travaux sont basés sur des essais in situ définis pour correspondre aux mesures
SPT (essai au pénétrometre dynamique). Pour un nombre de coups SPT normalisé de

10, les parametres numériques du modele Finn-Byrne sont C1 = 0.4904 et C2 = 0.8156.

Pour évaluer l'apparition de la liquéfaction du sol, les contours du rapport de
pression interstitielle en exces normalisé Re (c¢'est-a-dire . / O'C') sont tracés pour chaque
cas. Ce rapport peut étre utilisé pour évaluer la région de liquéfaction dans le modele,
dont . est la pression interstitielle en exces et g, est la contrainte initiale effectif de

confinement.

Pour distinguer la « vraie liquéfaction » (e.g. Re 2 1) et la mobilité cyclique (c.-a-
d. 0,7<Re<1 avec le développement de grandes déformation) on suppose que la
liquéfaction apparait lorsque le rapport Re est supérieur ou égale a 1 comme montré par

Lopez et Modarissi [151] et proposé dans le manuel de code FLAC? [127].

Donc, un état de liquéfaction est supposé se produire lorsque le rapport :
Re= u. / 0; > 1.
Pour évaluer 'apparition de la liquéfaction du sol, les contours du rapport (Re = 1)
sont tracés pour chaque cas. Le signal Loma_ 87 est utelisé pour tout les cas d’études

afin de valider le cas 1 avec les résultas fournis dans le manuel de code FLAC? [127].

Cas 1

Ce cas correspond a une liquéfaction potentielle dans les matériaux de remblais. Le
modele est simulé pour une durée totale de 40 secondes. La figure 7-24 montre l'effet de
la génération de pression interstitielle dans les sols de remblai. L’enregistrement de cette
variation se fait au point rouge indiqué dans la méme figure. Ce point se trouve a une
profondeur d’environ 36m au-dessous de la crete de la pente en amont. On remarque
qu’il y a une augmentation significative de la pression interstitielle (et une diminution
de la contrainte effective, qui tend vers zéro). On remarque que cette augmentation est
synchronisée a la durée effective de chargement sismique. Ces résultats nous donnent
I'envie d’enquéter l'effet de cette durée sur le phénomene de la liquéfaction. Une étude
détaillée sur linfluence de parameétres de signaux sismiques sur la liquefaction est

présentée dans les sections suivantes.

Les contours du rapport de pression interstitielle cyclique supérieure a 0,99 sont
représentés dans la figure 7-25. Les surpressions interstitielles accumulées au cours du

séisme sont distribuées le long de la surface de rupture et elles provoquent l'instabilité.
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Cette figure présente aussi les incréments de la déformation en cisaillement a la fin du

mouvement sismique.
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Figure 7-24 Variation de la pression interstitielle et la contrainte verticales effectives.

Deux bandes de cisaillement localisé dans la digue sont observée. Ces zones de
cisaillement se propagent a l'intérieur du corps de digue jusqu’a sa créte. Cette figure
montre aussi que toute la zone en amont et la base en aval présentent un mécanisme
d’effondrement (rupture) circulaire. On observe aussi que la fondation du barrage ne

présente aucune déformation importante.

Flow Time  8.7231E+09
Dynamic Time 4.0000E+01
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Figure 7-25 Contours montrent 1'étendue des sols liquéfiés.

Les figures 7-26 et 7-27 montrent un mouvement important par rapport au cas de
référence (Section 7.3.3). Les déplacements relatifs des points situés a différentes zones
du barrage montrent un mouvement horizontal important du point situé en face amont
accompagné par un tassement de créte. Les déplacements relatifs maximums calculés
correspondent a la translation de la partie amont (0.87m) et avale (0.6m) et du tassement

de créte de barrage (environ 0.8m).
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Figure 7-26 Comparaison de déplacements relatifs.
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(c) Distorsion du maillage (grossissement de X10).

Figure 7-27 Contours de déplacements et de la déformation apres 40 sec de perturbation.

Selon la référence [112], ce type de rupture peut étre classé comme un mode hybride
entre le Type 2 et le Type 4 : un tassement de la créte accompagné par des glissements
circulaires des pentes.

De la méme fagon que cette premiere étude, les études 2 a 8 sont réalisées afin
d’évaluer les différents mécanismes de déformation dues a la forme et a la disposition de

la couche liquéfiable.

L’essentiel des résultats est présenté dans les tableaux 7-3 et 7-4.

186



Chapitre 7 Etude numérique du comportement dynamique des barrages

Tableau 7-3 Contours de déplacement horizontal et verticale

Cas d’études Contours de Ux Contours de Uy

e ——— - $C - . ~e ..

| o sl sl
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Tableau 7-4 Mécanismes de rupture due a la liquéfaction

Cas d’études Distorsion du maillage (X10). Identification de déformation et
tauz de la liquéfaction

Surface de rupture circulaire
Remax=1.70

Surface de rupture circulaire
avec étalement latéral
Remax =1.1

Surface de rupture circulaire
Remax =1.4

Surface de rupture plan avec

étalement, Rey.x =1.6

Surface de rupture circulaire
avec étalement latéral,
Remax =1.6

Aucun mécanisme induit par
la liquéfaction, Rep.. =1.20

Aucun mécanisme induit
par la liquéfaction, Rep.x =1.5
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e (Cas 2

Nous présentons ici l'effet d’une zone discontinu et d’hétérogene. Nous avons
constaté que deux surfaces d’effondrement circulaires sont identifiées. En fonction des
bandes de cisaillement générées : une premiere zone liquéfiée (la plus grande) est observée
sous l'orteil du remblai aval et qui se propage a l'intérieur du remblai jusqu'a sa créte,
la seconde se croise avec la premiere dans la pente en amont.

A noter que les deux surfaces d’effondrement menées par la forme de la zone de

liquéfaction.
e Cas3et4

Dans ces cas, nous avons observé que le systeme de remblai-fondation est plus

affecté lorsque la petite zone de sol liquéfiable est placée sous la pente en aval (cas 3).

Dans ce cas (3), des déformations de cisaillement sont observées a l'intérieur de la
zone liquéfiée avec une légere bande de cisaillement, qui a propagé dans le remblai. Une
petite surface d’effondrement circulaire est identifiée et un mode de dommage de Type
1 est observés. Egalement, dans le cas (4), avec une surface d’effondrement circulaire

seulement dans le talus en amont.

Pour affirmer ces observations des comparaisons de déplacement relatifs sont fait.

Les résultats trouvés sont montrés dans les figures 7-28,7-29

0.30
0.25 R TR ST
0.20
X Cas3 AM
E o5 ————r+4y—— -+t e X Casd AM
*
ju] X Casd Cr
0.10
X Casd Cr
0.05 x_ Casd Av
........ X Casi Av
0.00
0 5 10 15 20 25 30 35 40
Tls] .

Figure 7-28 Comparaisons de déplacements relatifs horizontales.
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Figure 7-29 Comparaisons de déplacements relatifs verticales.
e Casbetb

Nous avons noté dans ces deux cas que 1'épaisseur de la couche liquéfiable placée
dans la fondation affectait de maniere significative la réponse du systeme remblai-
fondation. Dans le 5eme cas (la couche mince), une surface de glissement plane avec
étalement latéral sont observées, accompagnée d'une surface de glissement circulaire
observée des deux cotés du remblai. (cf. Tableau 7-4). Plusieurs auteurs ont également
rapporté cette voie d'échec, Plus précisément un étalement latéral combiné a des

tassements de la créte sont observés.

Dans le 6™ cas (la couche épaisse), nous notons que le déplacement enregistré est
plus grand par rapport au 5™ cas. Les figures 7-30,7-31 présentent les comparaisons

entre ces cas.
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0.80
% 0.60 7 -
5 et . ——F X_ Cash__ AM
T e e e e e e e e e s et e e (NPT DY X_Cas6_AM
0.40 B
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0.20 ':' ——X_Cas5_Cr
------ X_Cas6_Cr
0.00 .. be .. B
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T[s]

Figure 7-30 Comparaisons de déplacements relatifs horizontales.
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Figure 7-31 Comparaisons de déplacements relatifs verticales.

En effet, lors de la liquéfaction des fondations, une surface de glissement circulaire
est observée. En dessous des orteils du remblai en aval qui se propagent a l'intérieur du
remblai jusqu'a l'autre coté de la pente en amont. Nous pouvons classer ces modes de
dommage comme un Type 3 c’est-t-d la déformation intense du remblai due a la

liquéfaction du sol dans la fondation.
o CasT7et8

Dans le 77 et le 8™ cas, on présente 'effet d’une zone borné et d’une couche
étendu située aux mémes profondeurs supposées loin de la digue. Il est observé dans ces
cas que des déformations de cisaillement sont observées et localisée seulement dans la
partie supposée liquéfiable et aucune bande de cisaillement n'est propagée aux couches
supérieures. On observe aussi que le barrage est reste stable pour le cas 7 avec quelques
déplacements minimes constatés a la créte de barrage. Le barrage ne présente donc aucun
mécanisme de rupture due a la liquéfaction de la zone considérée. Ces résultats sont en

accord avec les résultats de la centrifugeuse trouvé par Adalier et Sharp [152].

Cependant le 8¢ cas d’étude et d’apres les figures 7-32 et 7-33 qui présentent la
comparaison entre ces deux derniers cas en termes de déplacements, on peut dire que
Ieffet de la profondeur de la couch liquéfiable elle n’est pas toujours négligeable c-a-d si
I’étendu de la coche liquéfiable situé en profondeur est important elle peut engendrer des

dommages a la structure causé par les déplacements.
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Figure 7-32 Comparaisons de déplacements relatifs horizontales.
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Figure 7-33 Comparaisons de déplacements relatifs verticales.
~
7.4.2 Synthese

Les résultats de cette étude paramétrique sont présentés et comparés a ceux
disponibles dans la littérature. Ces résultats montrent que la localisation et la forme
de la zone liquéfiable dans un systeme Barrage-Fondation permettent d’identifier le

scénario probable de son mécanisme de rupture.

Par ailleurs, on a constaté que le phénomene de liquéfaction est principalement
affecté par les caractéristiques de séisme. Plus précisément, la liquéfaction est observée a
partir quand l'intensité d’Arias atteint 5% (tayias); et finis avec la fin du choc principal,

c’est-a-dire lorsque l'intensité d’Arias atteint 95% (tayias)-
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Une étude détaillée sera fournie a la fin de ce chapitre afin de confirmer cette
observation et ainsi pour évaluer l'influence d’autre parametres qui caractérise le

mouvement sismique sur le phénomene de la liquéfaction.

La partie suivante de ce chapitre est pour le but d’étudier 'influence de drainage

sur le phénomene de la liquéfaction dans le systéme Barrage-Fondation.

7.4.3 L’influence de drainage

Selon Foster et al [153] les statistiques montrent que plus de 75% de ruines de
barrages en terre sont causées par une mauvaise conception ou un mauvais
fonctionnement des drains. D’apres la littérature, les problemes de drainage est
généralement traité quand en parle de linstabilité statique ou hydraulique (e.g.

phénomene de renard dans le corps du barrage ou dans la fondation).

Pendant le séisme, 1’état des contraintes sismiques vient se superposer a I’état des
contraintes statiques générant en conséquence une augmentation de la pression
interstitielle. Si la surpression interstitielle peut rapidement se dissiper, le sol ne peut pas
se liquéfier. Dans la pratique, les mesures ont montré que les drains augmentaient
significativement le taux de dissipation de la pression interstitielle. Parmi les techniques
de diminution du potentiel de liquéfaction on distingue 1'utilisation de drains a haute

capacité d’écoulement [154], ainsi que la densification du sol [155].

D’apres les travaux de différents chercheurs, 'efficacité de chaque méthode dépend

de plusieurs parameétres (e.g. caractéristiques du signal d’entrée, propriétés du sol, etc.).

Dans cette partie de travail on va présenter une expérimentation numérique afin
de montrer I'influence de présence d’un tapis drainant sur la stabilité des barrages lors

de séismes et d’étudier I'efficacité de ce tapis pour réduire le probleme de la liquéfaction.

Pour attendre notre objectif, on a ajouté un drain granulométrique de 42m de
longueur, sous le pied avale de barrage avec des caractéristiques a haute capacité

d’écoulement (une grande perméabilité) et des caractéristiques mécaniques représentative
(Gp=45°).
Les résultats trouvés sont comparés avec les résultats déja exprimer dans la section

précédente. La localisation de ce drain est montrée sur la figure 7-34.
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[11.000E-04

Figure 7-34 Systeme de drainage adopté.

Un nouveau calcul de facteur de sécurité est effectué pour vérifier la condition de

stabilité a cette condition de drainage avant le chargement sismique.

Le résultat, représenté sur la figure 7-35, montre que le facteur de sécurité est
augmenté légerement de 2,31 a 2.41 et que la surface de rupture la plus faible se développe

continuellement en pente en amont.

Un rabattement de la line de saturation est observé par rapport au cas de référence
(cf. Figure 7-8), cette observation montre le fonctionnement de drainage.

Factor of Safety 2.41
Max. shear strain-rate
0.00E+00

2.50E-06
5.00E-06
7.50E-06
1.00E-05
1.25E-05
1.50E-05

Figure 7-35 Facteur de sécurité apres 1'installation de drain.

Afin d’étudier l'effet de drainage de systeme Barrage-Fondation, sur les mécanismes
probables des ruptures due a la liquéfaction, on a utilisé les mémes modeles discutés dans

la section précédente comme une références (cf. Figure 7-23).

Les résultats obtenus pour tous les cas d’études sont montrés et comparer dans le
tableau 7-5. Les figures 7-36, 7-37 présentent les comparaisons de déplacements relatifs
obtenus apres I'installation de drain avec celles calculés en absence de drain dans le Cas

6 qui présente le cas le plus défavorable.
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Tableau 7-5 Comparaison de Incréments de déformations.

Cas d’études Sans Drain Avec Drain
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Analysons les résultats présentés dans le tableau 7-5, on peut constater que :

Les bandes de cisaillements sont fortement influencée par la présence du drain. Une
réduction de concentration de ces bandes a été apporté par le drain voir a les annulés
dans quelque cas (e.g. cas 1 et cas 2) ou le drain est proche & ces bandes et plus
précisément dans la partie avale de l'ouvrage. Additionnellement, 1’étendue de la
liquéfaction est réduite par rapport aux résultats trouvés en absence de draine surtout

dans le cas ou les remblais considérés liquéfiable (e.g. Cas 1).

Les résultats, représenté sur la figure 7-36, montre que les déplacements latéraux
sont réduits d’une fagon significative surtout dans la partie avale de barrage (e.g. 1.2m

a 0.4m en aval et de 0.6m a 0.18m dans la crete).

1.20

| Ux | [m]

0 5 10 15 20 25 30 35 40
Tis]

Figure 7-36 Comparaisons de déplacements relatifs horizontales.

Uy[m]

Ts|

Figure 7-37 Comparaisons de déplacements relatifs verticales.

Observons la figure 7-37, on remarque que le tassement de la créte est devenu petite

par rapport au cas de référence (e.g. de 0.74m a 0.2m).
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Les déplacements calculés pour les autres cas son analogue a celui-ci, mais, avec
des différentes valeurs. Pour des raisons de briéveté on a présenté seulement les résultats

de cas 6 qui représente le cas le plus critique au point de vue stabilité.

7.4.4 Syntheése

A Taide de la modélisation numérique, on a effectué des calculs sur déférentes cas
d’étude afin d’évaluée linfluence de drainage sur les déformations induite par le
phénomene de la liquéfaction. Dont les résultats montrent que I'absence d’un systeme de
drainage peut augmenter linstabilité du talus aval d’un barrage soumis a des

mouvements sismiques.

La présence d’'un systeme de drainage est I'une des meilleures lignes de défense pour
assurer la sécurité d’un ouvrage hydraulique notamment quand la liquéfaction pose un
probléeme sérieux vis avis de sa stabilité sismique. Si la surpression interstitielle peut

rapidement se dissiper, le sol ne peut pas se liquéfier.

La partie suivante de ce chapitre est pour le but d’étudier linfluence de

caractéristique de séisme sur le phénomene de la liquéfaction.

7.4.5 L’effet de caractéristiques du signal sismique

Le signal sismique d’entrée est un élément important pour l'apparition de la
liquéfaction, comme discuté dans le chapitre 2 (cf. Section 2.7.4) et les résultats trouvés
dans la section 7.4.2 de ce chapitre, la durée du choc principal peut conduire a de fortes
non-linéarités et a un état de liquéfaction étendu. A la suite de ces observations, l'effet
de la durée du choc principal a été brievement discuté, les mouvements du sol présentés
dans la section 7.3.1 sont imposés au systeme de Barrage-Fondations et sa réponse
dynamique est étudiée. Rappelons que, dans la présente analyse, le modele (cas 6) est

utilisé (cf. figure 7-23), car il est le plus affecté par la liquéfaction induite par le séisme.

+ Amplitude du mouvement d'entrée

Afin d’évaluer 'effet de 'amplitude du mouvement sismique d’entrée, trois séismes
d’amplitudes différentes sont choisis, avec les PGA = 0,18, 0,3, 0,4g. Les accélérogrammes

d'entrée et ces caractéristiques sont présentés dans la figure 7-38.

La figure 7.39 présente les incréments de la déformation et le mécanisme de rupture
induite a la fin de chaque mouvement sismique. Le rapport Re est figurant aussi dans la

meéme figure.
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(a) Loma_87: PGA=0.18g.

(b) RSN 125 : PGA=0.3g.

(¢) RSN 1050 : PGA=0.4g.

Figure 7-39 Incréments de déformations et le rapport Re pour les PGA : faible, moyen, modéré.
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Il est important de noter que le mouvement de faible amplitude (loma_87) induit
des déformations plus importantes que le mouvement moyen (RSN_125). Le mouvement
modéré (RSN 1050) présente le cas le plus défavorable en termes de déformation et en

taux de liquéfaction (le rapport Re le plus grand 1,9).

En raison de la durée plus longue du choc principal (t595 = 7,16 s, pour le faible,
t595= 4,095 pour le moyen et t595 = 4,32 pour le modéré). L’étendue de la liquéfaction
apparait dans toute la zone supposée liquéfiable (cf. figure 7-39a), bien que, dans ce cas
le chargement est considéré de faible amplitude (PGA=0.18g). Cependant, dans les deux
autres cas (cf. Figures 7-39 b et 7-39¢) des valeurs faibles de Re<1 sont observées sous

la digue en raison de valeurs plus élevées de contraintes et de la consolidation du sol.

Enfin, différents modes de rupture sont observés selon chaque type mouvement

comme indiqué dans la figure 7-39.

+¢ La durée du choc principal du mouvement d’entrée

Dans la pratique, les sismologues proposent d’utiliser la méthode dite « Bracketed
duration », pour présenter la durée significative d'un séisme [156-159]. Dans notre
évaluation de la durée, nous avons choisi de suivre cette pratique. La durée significative
selon Trifunac et al. [158] est définie comme l'intervalle de temps entre 'accumulation
de 5% et 95% de I'énergie du mouvement du sol, ’énergie du mouvement du sol étant

définie par Uintensité d’Arias (cf. Section 1.2).

La durée significative est incluse ici, car elle représente l’énergie sismique et

constitue une définition explicite de la durée.

L’évaluation de la liquéfaction du sol, les contours du rapport de surpression

interstitiel (c’est-a-dire Re = u. /0) sont tracés dans la figure 7-40.

Il est a noter que les surpressions interstitielles sont générées dans la couche
liquéfiable de la fondation et conduit a une liquéfaction (c¢’est-a-dire Re = 1,0) pendant
le choc principal (t = 4-11 s).

Step:126200

Flow Time ~ 8.7231E+09
Dynamic Time  4.4203E+00
Boundary plot

Re

*+% All values = 3.54E-01

(a) Avant le choc principal (t= 4,42s).
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(b) Choc principal (t=11.48s).
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(c) Fin du séisme (t=40s).
Figure 7-40 Réponse dynamique (mouvement Loma_ 87) : rapport de surpression interstitiel Re.

A la suite de ces résultats et les résultats trouvés dans les sections précédentes (cf.
section 7.4.2), I'évolution de surpressions interstitielle(.) est liée au choc principal et a
'intensité d’Arias (Figure 7-40b), entre t=4-11 secondes, I'intensité totale du mouvement

s’est accumulée (95% de Tasias)-

En conséquence, aucun autre effet de post-liquéfaction n’est détecté, ce qui est
cohérent avec les résultats de Coelho et al [160] apres des observations dans des essais
centrifuges de dépots de sable saturés, ou la réponse la plus importante a eu lieu en méme

temps que l'agitation.
* Autres caractéristiques du mouvement d'entrée

Afin de conclure cette partie, une étude paramétrique a été réalisée afin d’étudier
I'effet d’autres caractéristiques du mouvement sismique sur la liquéfaction. Les mémes
calculs utilisant d’autres chargements présentés dans la section 7.3.1 conduits a calculé

le facteur de corrélation pour chaque parametre sur le rapport de Re (max).

La figure 7-41 et le tableau 7-6 présentent les accélérogrammes d’entrée et ces

caractéristiques.

Les corrélations calculées sont présentées dans la Figure 7-42.
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Figure 7-41 Accélérogrammes d'entrée et ces caractéristiques.
Tableau 7-6 Caractéristique du mouvement sismique et le rapport Re(max) calculé.

ACC 5% t95% t5-95 t total PGA(g) I{a) m/s  Type  Origine PGV  Re(Max) Tp  Tm
Loma_p 442 1148 716 40 0.18 0.368 NPL Sol 0.20364 154 0.528 (0.784
Rsn 1091 516 1244 728 40 0.13 0.27 NPL Roche  0.13284  1.37 0.2 0.424
IRSN 168 1.95 2845 09 73 0.16 0.062 PL / 0.06083  0.854 0.24  0.22
RSN 143 534 219 166 33  0.847 10.553 Near-fault Roche  0.76675 2 0.24  0.535
RSN 1050 3.23 7.64 4532 20 0.4 0.857 NPL Roche  0.4163 1.92 0.4 0.496
RSN 150 219 53 323 27 0411  0.759 PL Roche  0.48814  1.47  0.68 0.679
RSN 125 36 773 413 35 0307 0.745 NPL Roche  0.24905 157 026  0.416
RSN 167 545 316 2632 57 0207 0.344 / Sol 0.1068 125 024  0.468
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Coefficient de corrélation

0.808313287 0.741792065

0.9 0.664003347
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HPGV PGA HT5-95 HIA HTm HTp aT

Figure 7-42 Coefficients de corrélation.

Utilisons le coefficient de corrélation pour examiner la puissance et la direction de
la relation linéaire qui existe entre deux variables (chaqu’une des caractéristiques de

séisme et le rapport maximum de Re (max)) montre que :

Le coefficient de corrélation, qui présente finalement la covariance standardisée,
montre un sens de la relation linéaire positif pour toutes les variables. Ce que signifier
une corrélation positive entre les caractéristiques étudieés et le rapport normalisé

maximum de surpression interstitielle Re (max).

La force de la relation linéaire entre les variables (c.-a-d. plus la valeur du coefficient
est proche de 1, plus les deux variables sont associées fortement), montre que le taux de
liquéfaction (exprimé par Re (max)) est fortement lié aux caractéristiques de séisme

données par 'ordre suivant :

PGV, PGA, la durée du choc principal tsos (c.-a-d. tses =tostariastsiarias), €t Uintensité
d’arias Ix qui présentes les valeurs de coefficient de corrélation les plus importent (entre
0,6 et 0,8) ensuit en deuxiéme ordre la période moyenne (Tm), qui distinguent le contenu
de basse fréquence des mouvements sismiques avec un coefficient de corrélation proche
de 0,5. Enfin on a constaté que peu d’influences de la période spectrale prédominante
(Tp) et la durée totale (T) sur le rapport Re (max) présenté par de faibles valeurs de

coefficient de corrélation (0,16 et 0,12 respectivement).
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7.4.6 Synthese

L’étude de linfluence de caractéristique de séisme sur le phénomene de la
liquéfaction montre que le signal sismique d’entrée est un élément important pour
I’apparition de la liquéfaction. D’apres les résultats trouvés, on peut conclure que non
seulement les amplitudes du mouvement sismique (PGV, PGA) sont décisives pour la
réponse de telles structures, mais également, la durée du choc principal t;0; et 'intensité
d’arias Ix doit étre prise en compte. Puisque la durée du choc principal peut conduire a
de fortes non-linéarités et a un état de liquéfaction étendu. En outre, il est montré que

peu d’influence de la durée totale sur le taux de la liquéfaction.

Résultats et conclusion partielle

Un systeme composé d'un Réservoir-Digue-Fondation est modélisé. L’influence de
la profondeur, la localisation et la forme de la zone liquéfiable, le drainage, ainsi que les
caractéristiques du signal sismique sur la déformation induite par la liquéfaction du sol

est évaluée.

Les observations et les résultats de la modélisation numérique, conclus au fait que
I’étude du comportement dynamique des barrages en terre notamment quand la
liquéfaction est prise en considération est un phénomene complexe, ot de nombreux

parametres interferent.

Cependant, simulant différentes configurations de la zone liquéfiable, nous a conduit
a identifié, et classé les mécanismes probables de ruptures induits par la liquéfaction,
avec ce qu’on a trouvé dans la littérature. Cette partie d’étude a conclu aussi que la
localisation et la forme de la zone liquéfiable dans un systeme Barrage-Fondation
jouent un grand role par rapport a sa stabilité. Une des observations essentielles montre
que lorsque la zone liquéfiée est relativement petite et située en profondeur, la digue est
moins affectée par la liquéfaction de la fondation. Pourtant, 'effet de la profondeur de la
zone liquéfiable elle n’est pas toujours négligeable c-a-d si I’étendu de la coche liquéfiable

située en profondeur est important elle peut engendrer des dommages a la structure.

La deuxieme partie de ce chapitre est consacré a ’étude de l'effet de drainage sur
la réponse du systeme Barrage-Fondation en présence de la liquéfaction. L’étude sur
déférents cas montre que linfluence de drainage sur les déformations induite par le
phénomene de la liquéfaction est significative. Dont les résultats montrent aussi que la
présence d’un systeme de drainage peut augmenter la stabilité du talus aval d’un barrage

soumis a des mouvements sismiques ou les surpressions interstitielles peuvent rapidement

e
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se dissiper et le sol ne peut pas se liquéfier. Ces résultats sont en accord avec les

conclusions présentés dans la littérature.

La troisieme partie de ce chapitre est pour le but d’étudier l'influence de
caractéristiques de séisme sur le phénomene de la liquéfaction. Cette étude montre que
lanalyse de la vulnérabilité a la liquéfaction avec plusieurs mouvements du sol permet
de montrer que la réponse dynamique de ces structures est étroitement liée aux
caractéristiques du séisme. On obtient différents mécanismes de déformation qui
dépendent de linteraction entre la digue, la liquéfaction de la fondation et les
caractéristiques du séisme. On remarque que les facteurs importants sont des
combinaisons de 'accélération (PGA) et de la vitesse (PGV) de signal sismique d’entrée.
Dans un deuxieme temps, la durée du choc principal doit également étre prise en compte,
car elle présente un élément important pour 'apparition de la liquéfaction. Notamment
il est noté qu’en raison de valeurs plus élevées de contraintes et de la consolidation du
sol au-dessous de la digue, on n’observe pas des surpressions interstitielles pour certains
types de chargement sismique. Ces résultats concordent avec les résultats obtenus apres
les tests de centrifugeuse réalisés par Sharp et Adalier[152] et les résultats numériques de
Rapti[47] et Rapti et al [114].
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Dans le contexte général de I’évaluation de réponses sismiques d’ouvrages
géotechniques, des méthodes numériques et des outils performants doivent étre utilisés

pour simuler la réponse dynamique de telles structures, soumises a des séismes.

Les travaux du cette these comporte les différentes composantes du probleme a
étudier. Méme si des conclusions partielles ont déja été données au cours de la these, les
principaux résultats obtenus sont soulignés dans cette conclusion générale et discutés a

la lumiere de leur contribution aux objectifs initiaux.

e L’état de l’art de code (FLAC?) pour les simulations dynamiques non
linéaires :

Un modele géomécanique unidimensionnel a été modélisé. Le MDF 1D a été
étalonné avec des solutions analytiques et numériques connues et les résultats obtenus
donnent un ajustement satisfaisant. Pour la non-linéarité, une référence sur un modele
canonique a été réalisée et une diminution de la résistance du sol dii a I’hystérésis du sol,
sous la non-linéarité, a été montrée.

Les résultats obtenus avec le modele élastoplastique (Mohr-Coulomb) seul montrent
que I'amortissement naturel se déclenche avec I’écoulement plastique. Ce phénomene est
incapable de dissiper toute 1’énergie libérée dans le systéme qui est une limitation de ce
modele dans I'analyse dynamique. Cette limitation requiert 'utilisation d’un modele plus
avancé qui prend en compte la non-linéarité du sol, par la réduction de son module de

cisaillement G.

En outre, 'importance de la sélection des bons parametres de 'amortissement dans
ce type de comportement a été soulignée. Pour cela, nous établissons un protocole de
calage des lois de comportement par une stratégie déterministe des parametres du modele
a partir des tests numériques. Cette méthodologie est validée en comparant la réponse

du modele aux données disponibles dans la littérature.

e Evaluation de la réponse sismique des murs de souténement rigide :

Nous avons étudié, dans cette partie, l'interaction sol-structure des murs de
souténement rigides fondés sur un site rocheux, afin d’évaluer la réponse dynamique du
modele pour différents scénarios extrémes de tremblement de terre.

Les incréments de coefficients de pression dynamique (AKag) sont dérivés des

pressions latérales totales induites par les séismes agissants sur la paroi rigide et qui ont
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été calculées dans le domaine temporel. Les résultats trouvés par notre modele
correspondent bien aux résultats obtenus par la méthode de Wood (1973). La méthode
de Wood (1973) présentant de faibles écarts avec la méthode numérique, pas seulement
comme une solution basée sur I’hypothese d’élasticité de sol, mais méme quand la non-
linéarité apparait. Par ailleurs, elle prévoit les valeurs de pressions les plus importantes

parmi les méthodes analytiques testées dans ces conditions.

e Evaluation de la réponse sismique du barrage en terre et modélisation
numérique de la déformation induite par la liquéfaction :

Dans cette partie de these, la réponse dynamique de l'interaction fluide-structure
dans un systeme Barrage- Fondation sont étudiées. Un modele en déformation plane d’un
barrage en terre reposant sur des fondations déformables est simulé. Le but est d’étudier
sa réponse dynamique et les possibles modes de rupture induite par les tremblements de
terre, principalement par la liquéfaction. A travers des études paramétriques, les
parametres qui impactent le plus le phénomene de liquéfaction (disposition et la forme
de la zone liquéfiable, le drainage et les caractéristiques du mouvement sismique) sont
discutés. Les résultats de cette étude paramétrique montrent que la localisation et la
forme de la zone liquéfiable dans un systeme Barrage-Fondation permettent d’identifier
le scénario probable de son mécanisme de rupture. Des calculs de second ordre ont été
utilisés pour décrire 'instabilité locale a des instants spécifiques de séisme montrent que
le phénomene de liquéfaction est principalement affecté par les caractéristiques de séisme.
Plus précisément, la liquéfaction est observée lorsque lintensité d’Arias atteint 5%
(tarias)- De ce fait et d’aprés les résultats trouvés, non seulement les amplitudes du
mouvement sismique (PGV, PGA) sont décisives pour la réponse de tels ouvrages, mais

également, la durée du choc principal tsgs et I'intensité d’arias I doit étre prise en compte.

Enfin, I’'absence d’un systeme de drainage peut augmenter le risque d’instabilité du

talus aval d’un barrage soumis a des mouvements sismiques.

La présence d’'un systéeme de drainage est I'une des meilleures lignes de défense
pour améliorer la sécurité d’'un ouvrage hydraulique notamment quand la liquéfaction

pose un probléme sérieux vis avis a sa stabilité sismique.

Ce travail de recherche peut étre considéré comme une étude de cas de référence
pour I'évaluation numérique du comportement dynamique du sol et de structures de type
remblai soumises a des charges sismiques. Il fournit notamment un cadre numérique de

calcul avancé par le code FLAC?, accessible aux chercheures et ingénieurs.
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