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Le but de ce mémoire est la modélisation du comportement dynamique non

linéaire d’ un barrage en terre sous sollicitations sismiques.

Un modéle mathématique obtenu a partir de l'intégration de la loi de
comportement éastoplastique associée au modéele hyperbolique a été injecté
dans un programme en ééments fini préalablement établi. Afin d'assimiler les
phénomenes qui peuvent se produire dans le domaine post-élastique lors de
sollicitations sismiques, nous avons appliqué le modele a I'éude du
comportement du barrage en terre.

Une modélisation aux limites a I’aide du code Plaxis a permis de valider les
solutions proposees pour améliorer la sécurité de I’ ouvrage.

M ots clés :barrage en terre-comportement dynamique non linéaire-séisme-
modélisation-éléments finis.
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The purposeof this thesis isthe modeling ofnonlinearan earthen
damunderseismic loadingdynamic behavior.

A mathematical modelderived fromthe integration
oflawelastoplasticbehaviorassociated withhyperbolic modelwas injected
intoafiniteelementprogrampreviously established. To assimilatethe
phenomenathat can occurin thepost-elastic range duringseismic loading, we
applied this model tostudy the behavior ofearth dam.
Modelinglimitationswith thePlaxiscodewas used to validatethe proposed
solutionsto improve thesafety of the structure.

Keywords: dynamic earthdam-linear behaviorunfinishedearthquake-modeling

elements.
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Figure |-a barrage homogene

Figure |-b barrage a noyau

Figure | -c barrage a masgue amont

Figurel1-01: Loi de comportement élastique linéaire.

Figurel1-02 : Loi de comportement éastique non linéaire.
Figurell-03 : Représentation de laloi hyperbolique (Kondner, 1963).

Figurel1-04 : Représentation de la courbe de cisaillement pour |es phases de chargement (a)

et de déchargement-rechargement (b) du modéle hyperbolique.
Figure | 1-05 :Détermination des paramétres c ete.
FigureI1-06 : Détermination des paramétresE;et (o, — 03) -
Figurel1-07 : Détermination des paramétres n etKj, .

Figurell-08 : Détermination deK.

Figurel1-09 : Détermination des paramétres m etKj,.
Figurell-10 : Détermination ded*et v;.
Figurell-11: Détermination des parametresG*et F*.
Figurell-12 : Loi de comportement élastique, parfaitement plastique de Mohr-Coulomb.
Figurell-13: Illlustration de la méthode pseudo-statique.

Figurelll-1: Méthode de bishop simplifiée.
Figurelll-2 : Conditions de déformation plane (exemple d’ un barrage en terre).

Figure 111.3 : Représentation des contraintes sur un petit élément dans le cas des

déformations planes.
Figurelll.4 : Schémade résolution sans et avec itération d équilibre.

Figure I V-2-Géométrie du barrage.
FigurelV-3-Maillage a 6 ncauds.
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Figure V-4 stabilité du barrage sous | effet du poids propres (barrage vide).
Figure I V-5- stabilité du barrage sous I’ effet du poids propres (barrage remplit)

Figure 1 V-6-Déplacements totaux max.

Figure I V-7-une coupe transversale montre les déplacements totaux max.
Figure I V-8-Contraintes totales.

FigurelV-9-Pressions interstitielles.

Figure I V-10-Courbe représentative des déplacements en fonction de temps.
Figure 1V-11- Courbe représentative des vitesses en fonction de temps.

Figure 1V-12- Courbe représentative des accél érationsen fonction de temps.
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Lettreslatines
H, Lacharge au-dessus du déversoir.
NpygeNiveau plus hauts eau.

NNR  Niveau normale de laretenue.

R Larevanche.
gpesanteur.

ber Largeur en créte.
Km Kilométre.

m Meétre.

Dy, Dimensions des grains du sable qui correspondent au point d’ ordonnée % sur la

courbe granulométrique.

H Hauteur du barrage.
L Longueur en créte.
F Facteur de sécurité.

N;Efforts normaux.
EModule d'Y oung.
Wiy, Travail virtuel intérieur.

W, Travail virtuel desforces de surface.

W, Travail virtuel des forces de volume.

WqTravail virtuel desforces d’inertie.
K.Matrice derigidité.
MMatrice masse.

F;Vecteur chargement sismique.

KMatrice de raideurs.
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KpMatrice de raideurs du barrage.
K¢Matrice de raideurs de fondation.
[C] Matrice d’ amortissement.
ydPoids volume sec.

yhPoids volume hum.
KyPerméabilité verticale.
KxPermeéabilité horizontale.

C Cohésion.

a.Accélération critique.

L ettres grecques

eDéformation.

Tmax Contraintetangentielle.

o Contrainte normale.

O Angle de Frottement.

Y Angle de dilatance.
ligAccelération sismique.

& Taux d’amortissement critique.

u: Lavitesse.

u: L’ accélération.

u: Vecteur de déplacement.

n. Coordonnées locales de I’ elément fini.
o': Contrainte effective.
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L es phénomenes sismiques qui deviennent récurrents, sont complexes et dangereux. Au cours
de ce dernier siécle, leurs nombres se sont étrangement multipliés, et leurs effets se sont
avérés impressionnants. L’Algérie étant I'un des pays qui se trouve étre potentiellement
concerné par ce phénomene a toujours cherché a améliorer la conception et la stabilité de ces

ouvrages pour réduire autant que possible les percussions de ces séismes.

Les barrages exigent toujours une grande fiabilité en matiére de securité, tant en régime
statique, qu’en régime dynamique. De nombreux chercheurs se sont particulierement penché
sur I’ étude du comportement dynamique des structures en remblai en générale, et les barrages
en terre en particulier parce que plus des trois-quarts des barrages du monde sont en remblai,
dans le but de dégager des méthodes de calcul dynamique plus appropriées.

L analyse dynamique des barrages en terre, est en pratique synonyme de |’analyse de leur
comportement sismique. D’importants progres, impliquant a la fois une meilleure évaluation
du risgque sismique, et une détermination expérimentale des propriétés dynamiques des
matériaux de I’ouvrage et de sa fondation, ont été réalisés dans le domaine des études
sismiques des barrages A I’ origine, le dével oppement de la sécurité des barrages soumis a des
tremblements de terre a été fortement influencé par |’ approche parasismique et les méthodes
d’ analyse dynamique dével oppées notamment pour |’ industrie nucléaire a la fin des années 60
et 70.

Jusqu’ a une date récente, les barrages étaient congus pour résister aux tremblements de terre a

travers |’ utilisation d’ une approche pseudo-statique dont I’ origine remonte aux années 30.

Pour les barrages en remblai, les calculs classiques de stabilité des talus étaient effectués, en
tenant en compte des forces d' inertie statiques équivalentes de la masse glissante. Cependant,
cette méthode s est souvent avérée insuffisante, car elle ne peut quantifier les effets induits

par des séismes sur les barrages.

Plus tard, lorsgu’un nombre important de barrages fut sérieusement endommagé sous le
chargement des séismes, des développements importants relatifs a la définition du

comportement cyclique des sols et laréponse de |’ ouvrage ont pu voir lejour.
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Il convient de signaler a cette occasion que parmi les méthodes de modélisation de la réponse
des matériaux soumis a une sollicitation sismique qui sont plus applicables a I heure actuelle
on cite a juste titre, la méthode de Newmark dont la résolution peut étre effectuée par
I'utilisation de la méthode numeérique des différencesfinis.

En général, pour les barrages en terre un calcul bidimensionnel par éléments finis est suffisant

comme ce fut le cas pour e barrage de Khang Melloussa.

Les calculs par éléments finis sont basés sur une fragmentation de la structure du barrage
étudiée en plusieurs ééments lies entre eux par des nceuds. Les déplacements sont introduits
comme inconnues aux différents noauds. 1ls sont calculés a I’ aide des conditions d’ équilibres
et des lois de comportement des matériaux en chaque noaud. Les contraintes et les

déformations des é éments résultent des déplacements dans les nceuds.

Lors d’ un mouvement sismique, les pressions interstitielles qui se développaient dans le corps
du barrage n’ avaient généralement pas le temps de se dissiper conduisant ainsi a des ruptures
partielles ou totales. En effet pendant le séisme, |'état des contraintes sismiques vient se
superposer al’état des contraintes statiques générant en conséquence une augmentation de la
pression interstitielle qui tendrait & réduire, voire a annihiler la résistance au cisaillement des

matériaux constituant le barrage.

Le but de présent travail porte fondamentalement sur I’ analyse dynamique du comportement

du barrage de Khang Melloussa sous charges sismiques.

Le premier chapitre est une éude sur les barrages en terre, de leurs caractéristiques
généralesains que les séismes et la géologie du site.

L e deuxiéme chapitre consiste en un rappel sur les lois de comportement dynamique des
sols.

L e troisiéme chapitre s'intéresse la modélisation du comportement dynamique non linéaire
du barrage sous sollicitations sismiques.

Enfin Le quatrieme chapitre comprend une application numérique du cas d'étude avec le
logiciel PLAXIS.
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Chapitre |

Syntheses bibliographiques
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|-1-Caractéristiques principalesdes barrages en terre:

Les barrages en terre peuvent étre considérés comme des barrages poids, c'est-a-dire ils
résistent a la pression de I’eau par leur propre poids. C'est ce qui explique leur section de

forme trapézoidale.

On trouve trois typesde barrages: le barrage homogéne, le barrage a noyau, le barrage a

masgue amont.
a)-Barrage homogéne :

Un barrage en terre est dit homogene lorsqu’il est constitué d’ un méme matériau a dominante
argileuse, relativement imperméable. Selon les ouvrages la pente des talus sera plus ou moins

forte, en fonction notamment des caractéristiques du matériau employé (voir figure I-a).

Butée de pied drainante

Protection amont
—>

Massif ho ene imperméable

Figure |-a barrage homogene

b)- Barrage a noyau :

Dans un barrage a noyau, les fonctions de résistance et d’étanchéité sont en quelque sorte
separées. La résistance est assurée par les recharges placées sur les flancs de I’ ouvrage, et

I’ imperméabilité par le noyau central.

Le noyau au centre de I’ ouvrage va étre constitué de la terre la plus imperméable possible. 11
sera tenu de part et d'autre par des recharges composées. Selon les cas, de terre plus

perméable, d alluvions ou d’ enrochements (voir figure I-b).
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Filtre

Protection amont AN
Noyau étanche

FigureI-b barrage a noyau

C)- Barrage a masque amont :

Il peut auss exister des sites ou aucune terre n'est disponible, mais seulement des
enrochements. Ceux-ci sont alors employés pour réaliser le corps du barrage, tandis que
I’ étanchéité est assurée par un masque de béton, ciment ou béton bitumineux posé sur

I’ ouvrage lui-méme, c6té amont (voir figure I-c).

Corps de digue
Masque amont
Parafouille \

™

Zone imperméable

Figure | -c barrage a masgue amont
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|-2-Conceptionsdela digue:

a-Hauteur du barrage:

La hauteur sera égale a la hauteur normale de la retenue des eaux majorées de la charge
maximale au-dessus du seuil du déversoir de crues plus la revanche.

a-1-Niveau d’eau du barrage:

Le niveau des plus hautes eaux est égal au niveau normal de la retenue majoré de la charge

d eau sur le déversoir.
Lacharged eau sur ledéversoir:  Npyp = NNR + H,

AvVec :

H, : Lacharge au-dessus du déversoir, définie en fonction de laminage de Crue.
a-2-Niveau normale de laretenue:

La hauteur normale de la retenue est calculée compte tenu de la capacité utile a stocker, de la
tranche morte éventuellement prévue au fond de la retenue pour emmagasiner les dépbts
solides, et de latranche correspondante aux pertes par évaporation et par infiltration.

a-3-Larevanche:

Elle est fonction de la hauteur (H) des vagues et de la vitesse de propagation des vagues (V)

dans laretenue.

Larevanche minimale est donnée par larelation suivante :

VZ

R=0.75.H, + —
V+2g

Page 17



R : larevancheen « m ».
g : I’accélération de la pesanteur ; g=9.81m/s?.
Vv : lavitesse de propagation des vagues en « m/s ».

La hauteur des vagues H, est généralement estimée a I’aide des formules empiriques en

fonction de lalongueur maximale L de la retenue dite fetch.

On peut écrire laformule de Stevensen :

H, = 0.75 + 0.34VL — 0.26/LPour L<18Km

La vitesse de propagation des vagues est donnée par larelation de Gaillard.
V =150+ 2.H,

|-3-Conception dela créte:

La créte du barrage en tant qu’ élément essentiel de la digue est nécessaire pour donner au

profil en travers une forme trapézoidal e stable.

Elle peut servir pour les passagers de service. La créte est renforcée par un revétement
constitué d’un mélange de gros graviers bitumineux afin d’ éviter la stagnation des eaux des
pluies. Une pente de 2% de part et d’ autre a partir de I’ axe de la créte est a prévoir.

[-3-1-Largeur en créte:

La largeur en créte de la digue ne devra pas étre inférieure a 3m pour les barrages d’une
hauteur importante, elle doit également permettre la circulation des engins pour la finition du

barrage et éventuellement pour I’ entretien ultérieur.
Elle peut étre calculée al’ aide des formules empiriques (formule de Knappen, Preece,....... ).

Formule de Knappen :

b = 1.65H%>
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Formule de Preece :

ber = 1LIVH +1

| -4-Pente destalus:

Le choix des pentes des talus amont et aval est fonction des matériaux de construction utilisés

et leurs caractéristiques ainsi que la hauteur du barrage.
Elles sont corrigées si nécessaire lors de |’ étude de stabilité statique de ces talus.
[-4-1-Protection destalus:

Les talus d' un barrage sont sensibles a I’ érosion due au ruissellement des eaux de pluie, au
renard provoqué par le ressuyage des eaux de saturation du barrage, et en ce qui concerne le

parement amont a |’ attague des vagues ainsi que la vidange rapide.

| -5-Dispositif desdrains et filtres:

[-5-1-Lesdrains:
Le choix du type de drain s est fait sur la base de deux réalités importantes :
1-une fondation assez élastique renfermant des pressions interstitielles considérabl es.

2-le talus aval du barrage est toujours sous la menace des déformations dues aux pressions
(sous pression et pressions interstitielles) et aux infiltrations i certaines mesures ne sont pas

prises.

Afin d'éviter le danger qui peut étre causé par ces deux réalités, on prévoit un dispositif
drainant qui permet a la fois de dissiper les pressions interstitielles renfermées par la

fondation et d’intercepter les eaux d’infiltration.
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|-5-2-L esfiltres:

Le role essentiel du filtre est de protéger le noyau ainsi que le barrage lui-méme contre la
migration des particules fines éventuellement entrent par la circulation de I'eau dans le

massif.

Il constitue une zone de transition entre le remblai perméable et le noyau imperméable afin

d éviter les risgues de renard.

Dans un filtre chague éément doit jouer le role d’un filtre vis-&vis de précédent dans le sens

de |’ écoulement de |’ eau.
|-5-3-Regles defiltre:

Sous |’ effet de la circulation de I’ eau, les particules de sol peuvent migrer vers une zone de
sol plus grossier. C est par exemple ce qui peut se produire entre le remblai d’'un barrage et le
matériau drainant. Pour I’ éviter deux zones successives d un ouvrage hydraulique doivent
vé&rifier des conditions de filtre qui sont des régles granulométriques. En pratique, les
conditions de filtre ne sont pas faciles a respecter entre ces deux matériaux et |’ on interpose,
le plus souvent, un matériau de granulométrie intermediaire, appelé filtre. Les conditions
explicitées ci-aprés doivent étre vérifiées aux deux interfaces: entre matériau fin du remblai
et filtre puis entre filtre et drain. Dans chague cas, D désigne lataille des grains du matériau le

plus grossier et d celle des plusfins.

Lorsqu’ un matériau fin a granulométrie est en contact dans un ouvrage hydraulique avec un
matériau uniforme (drain ou filtre), leurs granulométries doivent répondre aux conditions

suivantes :
. Condition de non entrainement desfines: D5 < 5.dgs ;
. Condition de perméabilité;D;s > 0.1mm ;

. Coefficient d'uniformité desfiltres et des drains compris entre 2 et 8.
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On impose aussi |e plus souvent une condition de propreté pour le matériau
constitutif d’un drain, condition qui s écrit par exemple: D > 0.08mm.
* Lacondition de filtre au contact entre deux matériaux treés uniformes
(Dgo/D1p < 3etdgy/diy < 3),-cequi est lecasentrelefiltre et ledrain
Sécrit: 5.dsy < Dgg < 10.dsg.

|-6-Séisme:

|-6-1-Définition :

Un séisme provient du cisaillement brutal d’'une faille en profondeur. Ce déplacement est
provoqué par la libération d’une grande accumulation d’ énergie, au moment ou le seuil de
rupture mécanique des roches est atteint. |l se traduit en surface par des mouvements brusques
du sol qui peuvent présenter des amplitudes de plusieurs décimetres, de fortes accélérations et

des durées variant de quel ques secondes a quel ques minutes.

On peut distinguer trois sortes de phénomeénes communément appel és tremblement de terre ou

séisme:

Le tremblement d origine tectonique caractérisé par les coulissements horizontaux
les unes par rapport aux autres des plagues le long des failles,

Le tremblement d'origine volcanique di aux mouvements des magmas dans les
chambres magmatiques des volcans,

L es secousses d' origine humaine par remplissage de retenues de barrages, injection
ou exploitation de fluides dans le sous-sol, explosions dans les carrieres.....
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|-6-2-Effet des séismes sur lesbarragesen terre:
L es causes de rupture les plus fréquentes sont :

Rupture par glissement de lafondation.
Glissement des talus du barrage.

Renards provoqués par I’ ouverture de fissures dans |e noyau étanche.

w W W W

Tassement de |a créte et submersion de |’ ouvrage.
[-6-3-Interaction sol fondation :

On ne peut pas en général se contenter d’ imposer le mouvement en champ libre a lafondation

d une construction, car celle-ci et le sol environnant constituant un systéme dynamique.

Il existe différentes méthodes de modélisation du comportement dynamique du sol au

voisinage de la fondation basées soit sur des solutions analytiques ou semi-analytiques des

équations de la dynamique dans un milieu élastique homogéne ou stratifié en couches
horizontales, soit sur des solutions numériques utilisant des modéles de domaines limités du
sol. La précision de ses méthodes est suffisante lorsque les propriétés mécaniques sont

connues et constantes au cours des séismes.
I-6-4-L a conception antisismique desbarragesen terre:
Leur étude est un probléme de dynamique des sols.

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

coefficient sismique.

L’ étude de la stabilité du barrage se fait apres arrét de la sollicitation, par une méthode
classique. L’examen de la stabilité est limité a la condition « apres séisme»car les ruptures

réelles se sont toujours produites dans ces conditions.
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Pour les digues en matériaux argileux, dont le comportement aux séismes satisfaisant, on
actuellement de calculer les déformations permanentes par des calculs dynamiques temporels

(Newmark....).

|-7-Caractéristiques du site choisi:

La cuvette de KhengMeloussa est assez rétrécie, ces berges sont assez abruptes et stables dans
leur ensemble. Sauf quelques instabilités sur la rive droite a 300m en amont de I’axe de la

digue. Cesinstabilités ne sont pas pré&judiciables a la construction du barrage.

Le terrain n'est pas boisé et congtitué sur les flans et dans la partie aval des zones de
céréaliculture. Il n’existe pas de jardins ni de vergers dans la cuvette ni sur les flans du site de
KhengMeloussa.

|-7-1-Caractéristiques principales du barrage:

- Coteencréte: 771.608m.
- Longueur delacréte: 153m.
- Hauteur du barrage : 21.608m.
- Pentesdestalus:

-talusaval : 1/2.5

-talusamont : 1/2.5
- Niveau mort de laretenue : 761.69 m.
- Niveau normale de laretenue : 768.32 m.
- Niveau des plus hautes eaux : 770.158 m.
- Volume de laretenue normale : 0.738 Hm3.
- Volume utile : 0.552 Hm3.
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|-7-2-Sismicité:

L’analyse de différent catalogue de sismicité (Rothe, Roussel, Benhallou) montre que la
sismicité sur le territoire national n’est pas partout identifiée et que nous pouvons considérer

actuellement quatre zones d’ activité sismique différentes qui sont :

1. La bordure tellienne est la région ou la sismicité est plus fréquente et d’ importants
séismes ont lieu. Cette importante sismicité s explique par le fait que cette région est
directement impliquée dans I’ affrontement des plaques européennes et africaines.
Larégion des hauts plateaux se caractérise par une sismicité pratiguement nulle.

3. Larégion de I’ Atlas Saharien présente une sismicité réduite quelques séismes ont pu
étre observes dans les monts des Ksour.

4. La région saharienne qui correspond a la plate-forme africaine stable, sismicité
guasiment nulle, notre site du barrage se trouve sur la bordure sud tellienne ala limite

des hauts plateaux.

Cette répartition actuelle de la sismicité n’empéche ce pendant pas qu’un séisme important

puisse se produire dans les trois premiéres régions citées plus haut.

En effet une importante accumulation des contraintes dans ces régions peut entrainer la

rupture tectonique et donc générer un séisme de forte amplitude.
|-7-3-Géologie du site:

Les terrains qui constituent la cuvette et la digue du barrage sont des terrains autochtones
alant du trias au quaternaire .il font partie d’un grand ensemble des terrains appelles nappes
telliennes et qui sont charries du nord vers le sud durant la période allant du crétacé a
I’ éoceéne. Ces terrains plisses et fracturés présentent du trias gypseux sous forme de diapirs ou

de semelles de nappes.

Lesterrains qui forment le substratum au niveau du site du barrage sont des marnes brunes

olivétres d’ age Dano-Montien qui représente le flanc sud de |’ anticlinal .

Des pointements triasiques de nature gypseuses et dolomitiques affleurent en aval du site a
environ 800 m. ces derniers sont a éviter au niveau de la digue et de la cuvette du barrage en
raison de leur caractere chaotique et de leur grande perméabilité ainsi que de la grande

dissolution du gypse.
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|-7-4-Géologie de |’ axe du barrage:

La recherche du meilleur emplacement de la digue a nécessite le creusement de neuf

tranchées reparties suivant deux profils ; un profil amont et un profil aval :

§ Leprofil aval

Cing (5) tranchées ont été réalisées (TR1 a TR6). Elles montrent un substratum en rive
gauche et au centre a environ 3.5m de profondeur.
Latranchée TR4 en rive droite n’a pu étre réalise a plus de 3m de profondeur.

En raison de I’ existence de gros blocs de grés éboules. Le substratum est ici  plus profond
gue 3 m peut étre a 4m de profondeur. L’ existence de gros blocs grés et de bancs disloques en
rive droite nous a montre que cet endroit est a éviter ces gros blocspourraient étre
difficilement excavables et de plus ils pourraient S avérer instables dans le cas ou des
terrassements venaient a avoir lieu, ceci portait pr§udice aladigue et alaferme.

Nous avons donc cherche I’ axe un peu plus en amont ou le substratum est peu profond et ou

les terrains seraient plus stables.

Les tranchées TR5 et TR6 intermédiaires n’ont pu atteindre le substratum. Elles ont traverse

laterrasse gravel euse ancienne.

§ Profil amont

En rive droite et gauche le substratum apparait a moins de 1m de profondeur sous des
colluvions marneuses (TR7 a TR9) il apparait un peu plus profond (3m) sous les

alluvions graveleuses au centre de I’ oued. Il n'y a pas de risque d'instabilité.

Nous avons donc cherche le profil le plus économique et le plus stable le deuxiéme profil
nous semble le meilleur.
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|-7-5-M atériaux de construction :

Considérant le choix du type de digue (noyau étanche et recharges amont et aval) trois zones

ont été prospectées :

-Une premiére zone pour les matériaux fins du noyau.
-Une deuxiéme zone pour les matériaux sablo graveleux.
-Une troisieme zone pour les enrochements.

|-7-5-1-L es matériaux du noyau :

Les matériaux disponibles dans la cuvette sont les colluvions argilo marneuses grises a vertes
qui recouvrent les flancs des deux rives a proximité de la digue. Ils présentent de bonnes
caractéristiques géotechniques. Les qualités dans la cuvette sont suffisantes. La zone occupée
par ces matériaux couvre une superficie de 43200 m3ce qui est entiérement suffisant pour la

construction du noyau.

| -7-5-2-L es matériaux de recharge:

Les matériaux qui correspondent a ce type d’utilisation ne doivent pas étre de type argile
mais plutét de type tout-venant. Ces matériaux existent dans le cone de déjection assez large
qui forme le lit mineur de |I*oued ainsi que dans une terrasse du lit mineur dans la cuvette. Ce
cone et les méandres de I’oued en aval recele suffisamment de matériaux sablo graveleux et
des blocs de grés. Les quantités disponibles sont estimées & 50.000 m®.

|-7-6-L es essais mécaniques comprennent :

§ les essais de compressibilité: le but de I’essai est de déterminer en laboratoire sur des
échantillons intacts, les caractéristiques nécessaires au calcul des tassements aux sols en
place sous le poids d’ une charge verticale et au suivi de |’ évolution dans temps, de ses
mémes tassements.

§ L’essal triaxial pour la détermination de I’angle de frottement interne et la cohésion
spéecifique et éventuellement les contraintes normales et tangentielles admissibles.

§ L’essai Proctor normale, pour déterminer la densité max requise correspondant a une

teneur en eau optimum définie par I’ énergie de compactage.
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Chapitrel |

L e comportement des sols
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Le comportement mécanique d' un matériau assimilé a un milieu continu est régi par une loi,
propre a ce matériau, qui relie les contraintes au x déformations. Elle traduit, lorsqu’ on passe
d’un matériau a un autre, les différences de comportement constatées expérimentalement sous
I effet d’ actions extérieures. Dans le cas général des sollicitations tridimensionnelles, laloi de
comportement, ou loi rhéologique, est une relation liant le tenseur des contraintes ¢ €t le
tenseur des déformations ¢ en considérant par ailleurs la vitesse de sollicitation et la

température. Laloi rhéologique s écrit alors symboliquement de la maniére suivante:

R(0,0,2,5,T,...) =0 (11-1)

|-1- Principaux types de lois de comportement :

La smulation du comportement des matériaux se fait au travers des modeles
rhéologiques. En général, les modeles sophistiqués pouvant bien représenté le
comportement des matériaux nécessitent de nombreux parametres difficiles a
déterminer a partir d’'un nombre d’ essais restreint et difficiles a introduire dans le

calcul numérique. Détaillons maintenant les principaux types de lois de comportement.
[1-1-1- Comportement élastique linéaire :

Lorsque, dans un essai, la courbe contrainte — déformation est la méme au chargement et au
déchargement, le comportement du matériau est dit élastique. D’ une maniere plus géenérale,
le comportement est dit élastique lorsque I’ histoire du chargement n’intervient pas et qu’ un

état de contraintes correspond a un état de déformations et un seul.

Le comportement élastique peut étre linéaire : le tenseur des déformations est alors
proportionnel au tenseur des contraintes au cours des sollicitations. Ce type de comportement
a été découvert par Robert Hooke, qui publia la loi qui porte son nom en 1678 dans De
PotentiaRestituva (cité par Mestat, 1993). La relation contrainte — déformation est linéaire,
caractérisée par deux parametres : un module d’' éasticité axiale (d' Young) E dansle cas d'un
essal de compression ou traction simple, ou un module de cisaillement G pour un essai de

cisaillement ssimple (figurell-1) et le coefficient de Poisson v.
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Figurell-1: Loi de comportement élastique linéaire.

Cependant, cette loi de comportement n’est pas représentative en général du comportement
des sols qui, trés rapidement, méme pour de faibles déformations, ont un comportement
plastique. Des lois plastiques ont été proposées pour écrire un comportement plus proche de
celui des sols.

[1-1-2- Comportement élastique non linéaire:

Le comportement élastique d’un matériau est dit non-linéaire si la courbe représentant les
variations des contraintes appliquées a ce matériau en fonction des déformations observées
n'apas laforme de droite (figure I1-2).

O

Figurell-2: Loi de comportement éastique non linéaire.
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Les lois de comportement élastiques non-linéaires peuvent étre soit de type

hyperélastique, soit de type hypoélastique.

Lois de comportement hyper é astiques

Les modéeles hyperélastiques sont formulésa partir de la donnée de I’ énergie potentielle
W (;;), ou de I'énergie complémentaire Q(o;;), et doivent satisfaire aux principes de la

thermodynamique.

Pour un matériau élastique et isotrope, la fonction W (Ll;;) peut étre exprimée a partir des

troisinvariants E;, E, et E;du tenseur de déformation [ -
W= W(El' EZ' E3 )
Telsque:

( E, = tr(ei]-)
E; = tr(e}) (11-2)

E; = étr(sﬁ-)

bY

L’énergie potentielle W peut auss étre reliee a la contrainte o;; par la formule

suivante :

O'ij = (”-3)

D’ou, I’ on peut écrire :

_ OW OB, | OWOE, | OW OE;

i = 38, deij | O, 0gjj | OE; 05 (11-4)
Soit, en introduisant les expressions des troisinvariants £, E,etEs :
Ojj = 01 8jj + 0 €55 + A3EKEjK (11-5)
Ou:
o = o (Ej) = ZLE\: (11-6)
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On aentrelesfonctions a; les relations suivantes :

da; _ Ogy
0E; 0 (-7

La relation contrainte-déformation peut auss étre exprimée a partir de |’ énergie

complémentaireQ2, qui est fonction des trois invariants indépendants du tenseur des

contraintes I, I, etl; :
Q= Qy,1,13)
Telsque:
I, = tr(oij)
I, = %tr(oizj) (11-8)

I; = %tr(of’j)

Cette fonction est reliée ala déformation par laformule suivante :

aQ
&jj = gjj(l 1-9)

On peut écrire aussi :

__0Q 9l aQ 01, 0Q 0l3
y a1y aO'i]' al, ao'i]' dal3 30'1]'

(11-10)
Ontrouve:

gij = P10y + Pz&55 + P30ik0jk (11-12)

; = By(1;) = 22 (11-12)

Ces fonctions doivent vérifier lestrois égquations différentielles suivantes :

0; _ 09 ]
T (11-13)
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Les équations (11.3) et (11.9) donnent apres différentiation :

2w
dGi]' = aﬁij et ij (”-14)
Et
L)

dans lesquelles doj; et dej; désignent respectivement les incréments des tenseurs de

contraintes et de déformations.
Ces équations peuvent étres ecrites sous laforme générale suivante :

dcij = Cijkldgij (”'16)

dgij = DijkldGij (”-17)

oul les tenseurs du 4™ ordre Ciju1 €t Djjiq dépendent de I"état actuel de déformation et de

contrainte.

Il est possible d’ obtenir une généralisation du modéele hyperélastique en remplacant les
constantes €lastiques introduites dans les tenseurs Cyjy €t Djji par des fonctions scalaires des
invariants de contrainte ou et de déformation. Ces fonctions scalaires doivent cependant
satisfaire certaines conditions imposées par les lois de la thermodynamique et ne pas produire
de dissipation d’ énergie pendant un cycle de chargement-déchargement. Dans ces conditions,
le modél e obtenu est réversible et indépendant du chemin de chargement.

Lois de comportement hypoé astiques

Les modéles hypoélastiques sont utilisés pour décrire le comportement éastique non linéaire
isotrope des matériaux dans le cas ou I'état de contraintes dépend de I'état actuel de
déformations et du chemin de chargement. Ces modeles peuvent, dans leur formulation la plus

générale, étre décrits a partir d’ une fonction tensorielle de forme :

F(Gi]', de], Emn, dgrs) =0
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Ou doy, et de.s désignent respectivement les incréments des tenseurs de contraintes et de

déformations.

La notion d’hypoélasticité consiste a faire I’ hypothése que I'incrément de contrainte dépend
non seulement de I'incrément de déformation mais aussi de la contrainte elle méme. Les

équations de comportement s expriment alors sous les deux formes suivantes :
doj; = Ciju1(Omn, Emn)dex (11-18)
Ou
dej; = Djjii(Omn, €mn) Ao (11-19)
L e comportement décrit par ces équations est infinitésimalement réversible.

Bon nombre de modeles hypoélastiques basés sur des relations incrémentales ont été établis
pour modéliser le comportement non linéaire des sols. Ces modéles ont été développés en se
basant sur deux types d hypoélasticité. La plus courante consiste a décrire les relations de
comportement du modele élastique linéaire en introduisant une dépendance des modules
élastiques sécants vis-avis des invariants de contrainte ou de déformation. La deuxieme
approche, basée sur une linéarisation par morceaux, consiste a modifier la valeur des modules

élastiques en fonction de la contrainte cal culée pour chague étape de chargement.

Modéles hyperboligues

Pour décrire le comportement non-linéaire des sols, Kondner (1963) a proposé une loi

hyperbolique de laforme:

— €1
01 — 03 =7 01

_+—
Ej (01-03)ylt

(11-20)

dans laquelle o, et o5 désignent les contraintes principales respectivement majeure et
mineure, ¢; la déformation axiale, E; le module d' Y oung initia et (o; — o3): €st lavaeur

asymptotigue de la contrainte déviatorique (figure 11-3).
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Figurell-3: Représentation de laloi hyperbolique (Kondner, 1963).

Duncan et Chang (1970) complétent la loi de Kondneren y introduisant le module
tangent initial proposeé par Janbu (1963) :

E; = Ky P, (P—3)n (1-21)

OUK;, et ndésignent des paramétres expérimentaux et P, est une pression de référence.

Le modele de Duncan et Chang (1970) est basé sur une loi d élasticité non linéaire de type
hyperbolique entre le déviateur des contraintes et la déformation axiale et sur un critere de
rupture de type Mohr-Coulomb. Il est défini en tout point matériel par un module d'Y oung
tangentE; pour la phase de chargement (figure 11-4.a) et un module d'Young E,. pour la

phase de déchargement- rechargement (figure 11-4.b).
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Chapitrell le comportement des sols

A
0,-03 _ {a)

v

€]

0,-G3

(b)

Y

£

Figurell-4 : Représentation de la courbe de cisaillement pour les phases de chargement (a) et

de déchargement-rechargement (b) du modéle hyperbolique.

Ces paramétres sont donnés en fonction de I'état de contraintes principales par les

expressions suivantes :

_ e _ 2
E, = [1 R¢(1-sin ¢) (o4 63)] E; (11-22)

2(ccos ¢+o3 sing)

Et
03 n
Eur = KurPs () (11-23)

Dans lesquelles E; désigne le module d’ Y oung tangent initial, c et ¢ la cohésion et I'angle de

frottement du sol.
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R; = 220 (11-24)

N (61=03)ult
Lerapport de rupture comprisentre 0.7 et 1, tel que:

€Cos ¢+203 sin @ (| |_25)

(01 - 63)1' = 1—Sin(p

etK,- un parametre expérimental et v, le coefficient de Poisson supposé constant.

Une autre version du modéle (Kulhawy et Duncan, 1972) prend en compte la variation du
coefficient de Poisson tangent v.. Ce paramétre peut étre déduit de la relation entre la
déformation axiale ¢, et ladéformation radiale 5. De plus, ils ont supposé que le coefficient
initial v; Sexprime en fonction de la contrainte principale mineure o; par la relation

suivante :
vi = G — F'lg (P—3) (11-26)

Ou G™ et F* désignent des paramétres expérimentavx.

Ceci conduit al’ expression suivante :

Vi

2
(01—03)d
[1_ Et ]

Ve = (11-27)

Danslaquelle E; désigne le module d’ Y oung tangent et d un parametre expérimental.

Une autre version du modele (Duncan et al, 1980), dans laquelle le module de

compressibilité volumique tangent K, est donné par larelation suivante :

K, = Ky P, (P—B)m (11-28)

Ou Ky, et m désignent des paramétres expérimentaux et ou le coefficient de Poisson

tangent v, S exprime par larelation suivante :

_ 3Ki—Et
6K;

(11-29)

Vi
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La relation incrémentale contrainte-déformation correspondant a ce modele est donnée par

I” expression matricielle suivante :

dcl 1 - Vt Vt O dgl
doy|=——t | V¢ 1=vc 0 [lge (11-30)
dos (1+ve)(1-2vp) 0 0 1—-v¢ des

Le modéle hyperbolique de Duncan et al, (1980) est caractérisé par neuf parametres :

¢, o, Rp, Ky, n, Ky, Ky, metP,. La détermination de ces parametres necessite |'analyse
des résultats d' essais triaxiaux de cisaillement drainés. Ils se déterminent comme expliqué ci-

apres.
a/ Paramétresc et ¢

La cohésion c et I'angle de frottement ¢ peuvent étre déterminés graphiquement par les
cercles de Mohr ou dans le plan[(c; — 63)/2, (6, + 65)/2 ]. Dans ce cas la corrélation des
points finaux représentant |'état de la rupture donne une droite de pente 6 et

d’ ordonnée al’origine a, d'ou

= ; = (Fj -
¢ = arcsin (tgh)etc = COS(P(Flgurell 5).

r

g, +0,

Figure I1-5 :Détermination des paramétres c eto.
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b/ ParametresKy,, K, €t n

La détermination de ces parametres se fait en deux étapes: la premiére consiste a

déterminer la valeur du module dYoung initia E; pour chague de cisaillement,

par transformation de I’ hyperbole en une droite (figurell-6) de pente — 1 et d'ordonnée

(61—03)ult
a I’origine% , puis I’on déduit dans le plan (lg Z—S, lg ?) les valeurs des parametresK;, et n
(figurell-7). La droite obtenue présente une pente égale a n et une ordonnée a |’ originea. . On

déduit ensuite Ky, . Lavaeur de K, est de méme ordre de grandeur que celle de K, .

L 3

&

FigureI1-6: Détermination des paramétresE;et (o, — 03)yit-
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Chapitrell le comportement des sols

k 4

Figurell-7 : Détermination des paramétres n etKj,.
c/ ParametresK;, et m

Comme le montre les (figures1I-8 et 11-9), les deux parametres K;, et m peuvent étres

déterminés en suivant la méme démarche pour la détermination de K;, et n.

Figure|1-8: Détermination dekK;.
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¢
A

I}
lg—3
P.

Figurell-9: Détermination des parametres m etK,.
d/ Paramétresd”, G* et F*

Comme précédemment, deux étapes sont nécessaires pour déterminer ces paramétres: la
premiére consistant a évaluer pour chague essai triaxial le coefficient de Poisson initialv; par

transformation de la courbe hyperbolique (e, 3) en une droite de pente d et d ordonnée a
I’origine v; (figure 11-10), la seconde a tracer le diagramme (vi,g—3) qui fournit les

paramétres G* et F* (figurell1-11).

k J

Figurell-10 : Déermination ded*et v;.
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Vi 3

Figurell-11: Détermination des paramétresG*et F*.

I1-1-3- Comportement élasto-plastique :

Les essais réalisés sur les solides montrent que le domaine de réversibilité des déformations
ou domaine d’ éasticité, est relativement limité. A partir d’ un certain niveau de contraintes, la
courbe chargement — déchargement est différente de la courbe de chargement suivie jusgque la.

Des déformations irréversibles ou plastiques apparai ssent.

Historiquement, I'existence de déformations plastiques ou permanentes a éé mise en
évidence par Coulomb, qui publia en 1784 un mémoire intitulé Recherches théoriques et

expérimentales sur laforce detorsion et sur I’ élasticité des fils de métal (cité par Mestat,

1993). Ce type de comportement macroscopique est caractéristique de la plupart des solides
(métaux, bétons, sols et roches). Au niveau microscopique, I'origine des déformations
permanentes dépend du matériau. Dans le cas des sols, elles proviennent de la modification de

|’ assemblage des particul es solides.

Ce schéma de comportement exclut tout effet de vieillissement et de viscosité du matériau. I

S appuie sur les concepts fondamentaux suivants :
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- la partition des déformations, qui décompose les déformations totales en déformations

élastiques et déformations plastiques ;

- le seuil de plasticité mis en évidence dans les expériences de sollicitations uniaxiales, ou la
notion de surface de charge en sollicitations multiaxiales, qui définit la frontiére entre le
comportement élastique et le comportement plastique, exprimé par une fonction
scalaireF(o;;) = 0; ouF(oy;, k) = Odans le cas un matériau écrouissable (k est la variable

d’ écrouissage) ;

- le domaine d’ élasticité, qui correspond a I’intérieur de la surface de charge et dans lequel

les déformations sont réversibles;

- larégle d’écoulement plastique, qui dé finit, dans le cas des sollicitations multiaxiales, la

facon dont évolue la déformation plastique, qui peut étre exprimée par un potentiel plastique

56

5. Oud\ est un scalare. La regle d'écoulement est dite associée s la
ij

G, dsﬁ =dA
déformation plastique suit la normale de la courbe d’ état limite ou la surface de charge ;

- |"écrouissage, qui permet de faire évoluer la surface de charge dans I’ espace des contraintes
en fonction de I'intensité des sollicitations. Dans ce cas, le domaine d éadticité varie
également ;

- le critéere de platicité ou de rupture, qui caractérise la rupture du matériau (les
déformations tendent vers I'infini) correspondant a une résistance maximale suivie par un
palier d’ écoulement de déformation plastique. Lorsque le seuil de contrainte n’ évolue pas, le
critére de plasticité est confondu avec la surface de charge.

Comportement élastigue linéaire, parfaitement plastique

Le modéle le plus ssimple de cette famille est le modéle élastique linéaire parfaitement
plastique, initialement développé pour décrire, de maniére approchée, le comportement des
métaux. Cependant, |’existence d'un palier d’'écoulement sur la courbe de comportement
contraintes - déformations de nombreux matériaux a suggéré d’ étendre ce modéle aux bétons,
aux sols et aux roches. En particulier, I'application a la description du comportement des
massifs de sols s'est révélée fructueuse et a permis d’'analyser la rupture des sols dans les

problémes de fondations, de stabilité de pentes, de tunnels, des murs de soutenement,...
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Plusieurs critéres de rupture ont été proposes. Parmi eux, le critére de rupture de Mohr-

Coulomb (figure 11-12) est le plus utilisé dans la pratique de I'ingénierie pour décrire de
maniére approchée le comportement des sols pulvérulents (sable et gravier) et le

comportement drainé, along terme des sols fins saturés (limon et argile).

Le critére de rupture de Mohr-Coulomb est représenté dans le plan des contraintes de Mohr

(contrainte effective normale o ' et contrainte tangentielle t, par I’ équation (figure 12.a) :
T=o0'tan +c (1-31)

En termes de contraintes effectives principales(oy, 03), il S écrit aussi (figurel2.b) :

01 — o3 = (07 + 0%) sin@’ — 2ccos @’ (11-32)

Avec : 01, o3 :contraintes effectives principales majeure et mineure,

¢@":Angle de frottement interne,

c: Cohésion.

(0, +a'y ) sin @=2¢'cos

E

(b)
Figurell-12 : Loi de comportement élastique, parfaitement plastique de Mohr-Coulomb.

L e comportement éastique linéaire parfaitement plastique avec le critére de rupture de Mohr-
Coulomb (figure 11-12.b) est finalement caractérisé par une éadticité linéaire (E, V) et un
seuil de plasticité, défini par la cohésion c', I’angle de frottement interne ', en plus de I’ état
initial. 1l faut réaliser au moins deux essais triaxiaux a des pressions de confinement

différentes pour déterminer les parametres du modéle.
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Lasurface de charge F(oj;) S exprime de fagon suivante :
F(o};) = (o} — 03) — (0} + 0%) sing’ — 2c’cos @’ = 0 (11-33)
Elle est représentée dansle plan (¢ ', t) par une droite (figure 11-12.a).

Comportement é asto-plastique avec écrouissage

Les essais de chargement — déchargement réalisés sur les solides montrent que la valeur du
seuil de plasticité, ou la limite d'élasticité, évolue avec la sollicitation appliquée. Cette
modification du seuil de plasticité caractérise |e phénomene d’ écrouissage. L’ écrouissage ne
modifie pas I'instant de la rupture ; par contre, il agrandit le domaine d’ élasticité et réduit la

possibilité de déformations plastiques.

Un comportement élasto-plastique avec écrouissage permet donc de mieux décrire les étapes
intermédiaires, observées sur les essais de laboratoire, entre I'apparition des premieres
déformations irréversibles et l'instant de la rupture. L’écrouissage se traduit
mathématiquement par une évolution de la surface de charge dans I’ espace des contraintes. La
forme que doit prendre la surface de charge au cours de son évolution a fait I’objet de
nombreuses recherches, qui combinent des observations expérimentales et des hypothéses

théoriques nécessaires pour I’ interprétation des essais.
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[1-2-M éthode pseudo-statique:

Cette méthode integre I’ effet de la sollicitation sismique dans une analyse de stabilité statique
conventionnelle sous la forme d’ une force statique horizontale appliquée au centre de gravité
de la masse du sol au-dessus de la surface de rupture potentielle considérée. Cette force est
€gale au produit d’ un coefficient sismique K, et du poids du sol impliqué (figure 11-13).

L’ application d'une force horizontale constante est visiblement trés peu représentative de
I’ effet d’un séisme sur une pente. Il s'en suit que la détermination du coefficient sismique est
un aspect problématique de I’ utilisation de cette méthode. Seed remarque que les analyses
pseudo-statiques menées dans différentes régions sismiques sont réalisées avec des
coefficients sismiques trop petits et ne considérent pas les effets d’ une sollicitation sismique
sur la résistance des matériaux formant la pente. Le coefficient sismique est genéralement
choisi sans aucune justification théorique. L’ utilisation d’ un coefficient sismique égal a
I’accélération maximale au niveau de la fondation de la structure, souvent considérée
conservatrice, ne I'est pas nécessairement. En effet, |'amplitude des accélérations dans la
structure en sol peut étre plus petite ou plus grande que celle au niveau de la fondation, selon
la période naturelle et les caractéristiques d’ amortissement de la structure et la nature de la
sollicitation sismique.

Comme cette méthode n’introduit généralement pas I'influence de la sollicitation sismique
sur la résistance du sol, un coefficient de sécurité supérieur a 1.0 ne signifie pas
nécessairement une condition stable. Afin de parer a ce probleme, une correction au
coefficient de sécurité déterminé est appliquée pour prendre en compte I’ affaiblissement de la
résistance dd au chargement sismique.

Il reste qu'un facteur de sécurité de 1,0 ne traduit pas nécessairement une condition
d'instabilité.

En effet, le coefficient de sécurité peut descendre jusqu’'a 1,0 a plusieurs reprises durant un
séisme mais durant de trés courtes périodes de temps, faisant en sorte que seul un
déplacement permanent se produit et non une rupture de la pente.

Toutefois, Seed conclut que la méthode pseudo-statique fournit des résultats utiles lorsque les
matériaux formant la pente ne sont pas soumis a une perte de résistance lors d une
sollicitation sismique. Le choix du coefficient sismique et I’ interprétation des résultats restent

difficiles.
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Figurell-13: lllustration de la méthode pseudo-statique

[1-3- L’ approche de Newmark :

A |’ année 1965, Newmark introduit les @ éments de base d’ une procédure pour |’ évaluation de
potentiel de déformation d' un barrage sous I’ effet de chargement sismique, Cette méthode
peut étre considérée comme un développement de la méthode pseudo statique, elle permet
d évauer le déplacement d’ une masse de sol donnée lors d’un séisme. La méthode originale
de Newmark s applique au déplacement d’ un bloc rigide sur un plan. Dans un premier temps,
cette méthode permet de calculer I’ accélération critique qui provoque une rupture selon une
surface de glissement dans le parement étudié, Le déplacement du bloc est obtenu par la
double intégration de la partie de I’ accél érogramme mesuré au centre du bloc durant lesguels
|’ accél ération critiquea,. est dépassée.

Des améliorations ont été introduites a cette technique afin de tenir compte de la variation de
|” accél ération dans la structure. Suite al’ é&ude de plusieurs cas de chargement sismiques pour
des configurations différentes de barrages, La procédure d évaluation des déplacements
permanents par la méthode de Newmark comporte | es étapes suivantes :

1. Détermination de |’ accél ération critique a.pour la surface de rupture potentielle considérée.

Cette accélération limite correspond au coefficient sismique k, de la méthode pseudo-statique,
qui produit un coefficient de securité égale a 1.

2. Détermination d’ accél érogramme moyen de la masse au dessus de |a surface considérée.
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Chapitrell le comportement des sols

3. Un calcul de laréponse dynamique de la structure est généralement réalisé a cette fin.

4. Calcul du déplacement le long de la surface considérée par double intégration des portions
de I’ accélérogramme dépassant | accél ération limitea...

Cette méthode n’ est valable que pour des matériaux dont la résistance n’ est pas affectée par la
sollicitation sismique.
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CHAPITRE 111

Modélisation du probleme
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[11-1-STABILITE AU GLISSEMENT :

La stabilité au glissement du barrage est celle qui est 1a plus dangereuse. Elle concerne aussi bien le talus
amont que le talus aval sur sa fondation. Cependant on fait le calcul sur le talus aval qui est considéré
comme étant le plus critique vu les matériaux qui le constituent. L'hypothese de base établie est que I'on

prend la surface de la rupture comme étant un cercle a axe horizontal appelé cercle de glissement.

A partir de cette hypothése, on découpe le terrain en tranches verticales de faible épaisseur juxtaposees et
on étudie I'équilibre de I'ensemble ala limite du glissement le long du cercle. Il existe plusieurs méthodes

de calcul suivant les hypotheses faites sur les interactions entre les tranches et sur la pression interstitielle.

[11-2-L e coefficient de sécurité:

@ Méthode de bishop simplifiées:

L’ extréme difficulté de mise en cauvre de la méthode générale a conduit Bishop a faire des hypotheses
supplémentaires pour en rendre I’ application plus abordable ; on suppose donc que pour tout i V; —
V;_1 = 0, ce qui équivaut a considérer les efforts inter tranches uniquement horizontaux. Le facteur de

sécurité s obtient en itérant dans la formule suivante :

cib;
=1  fyn L (¢, Wit ]
F = Y wisina; [Zi:l cos a; (Clbl +tgo; [1+tga-_tgai]>] (||| 1)

L'F

Soulignons néanmoins gu’ on ne Vveérifie pas toutes les équations de la statique puisque I’on se contente
de:

- néquationsrelativesal’ équilibre vertical de chague tranche,
- 1 équation de moment global

Pour les inconnues que sont les n efforts normaux N; et le facteur de sécurité F.
On vérifie donc pas |’ équilibre horizontal des tranches ni I’ équilibre des moments pour chaque tranche.

C'est une méthode couramment employée qui semble donner des résultats tres voisins de la méthode

générale.
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Figurelll-1: Méthode de bishop simplifiée

111-3-L.’ETUDE DE BARRAGE PAR LA METHODE DESELEMENTSFINIS:

[11-3-1- Introduction :

La méthode des ééments finis est une méhode numérique de résolution des équationsdifférentielles
décrivant les phénomeénes physiques de I’ingénierie. Elle connait, depuis 1970 environ, une extension
fantastique, qui va de pair avec le développement et I'accroissement de la puissance des micros
ordinateurs. Elle est devenue un outil de travail, de calcul et de conception de I'ingénieur dans des
domaines aussi variés que I’analyse des structures, le transfert de chaleur, la mécanique des fluides,
I él ectromagnétisme, |es écoulements souterrains, la combustion ou encore la diffusion des polluants.

Ce développement s est accompagné de la mise au point de programmes de cal culcapables de résoudre
des problemes d’ une grande complexité. Mais pour I’ utilisateur, il s agit souvent de boites noires. Ainsi,
il est aujourd’ hui courant de réaliser, pour des grands projets, des analyses par ééments finis afin de
vérifier lastabilité d’ un ouvrage en interaction avec son environnement.

L’ évolution de la technologie amene I'ingénieur aréaliser des projets de plus en pluscomplexes, colteux
et soumis a des contraintes de sécurité de plus en plus séveres. Pour réaliser ces projets et vu la
complexité des méthodes anaytiques ou leur inexistence, I'ingénieur a recours aux méthodes qui
permettent de simuler le comportement des systémes physiques complexes. La méthode des éléments
finis est devenue éventuellement la plus performante des méthodes numériques, vu son grand champ

d application.
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La méthode des ééments finis met en oauvre les connaissances de trois disciplines debase :

a) Lamécanique de structures : élaticité, résistance des matériaux, dynamique,plasticité,....etc.

b) L’ analyse numérique : méthodes d’ approximation, résolution des systémeslinéaires, ... .etc.

¢) L’ informatique appliquée : techniques de dével oppement et de la maintenance degrands logiciels.
|11-3-2-Etat de contraintes-déformations:

|11-3-2-1-Etat de contraintes-déformations dans le cas élastique:

On considere un matériau isotrope, éastique linéaire et donc larelation contrainte déformation s écrit:

g;j = E. eij(III-Z)
Les problemes d éadticité plane peuvent étre divisés en deux groupes distincts, les problémes de
contraintes planes et les probléemes de déformations planes. Dans le premier cas, la structure a une petite
épaisseur par rapport a ses autres dimensions et, les contraintes normales au plan sont négligées, tandis
gue dans le deuxiéme cas la structure a une dimension tres grande par rapport a ses autres dimensions et
la déformation normale au plan de la charge est nulle (le cas des barrages en terrefigure 111-2).

Relation contrainte-déformation :

Jij :D'gij (I”'B)
Avec : D est lamatrice d’ élasticité, s exprime par
d d, O
D == dz dl 0
0 0 d;
E 1
d, = PETTY d,=V.d, etd; = E(d1 —dy)

E et V sont respectivement le module d’ élasticité et |e coefficient de Poisson du matériau.

Et:
o;i O Ox
_[% 9] _
0 =g o] =1% (11-4)
ji 9 Ty

Avec : 0ij = 0j;
La figure I11-3 représente les contraintes principales sur un petit éément dans le cas des déformations

planes.

Page 51



Figurelll-2: Conditions de déformation plane (exemple d un barrage en terre).

O-"m—’
L i
Uxx O-X X X
«— — —
Oxy
«——

l Oyy

Figurelll.3: Représentation des contraintes sur un petit élément dans le cas des déformations planes.

Tel que, les contraintes normale et tangentielle sont exprimé par :

Ox+to. Ox—0 2
a:—yiJ(Ty) + Gy 2 (111-5)

2

2
_ _ GX—Gy 2 _ G1—0>
Tmax = 03 _\/( ) b2 =2 (1I1-6)

Le tenseur des déformations est :

E:: lry SX
_ ii 2 il _ )¢
Sij = l ) = y (“'-7)
2 in &jj yxy
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Avec YVey = Vyx

|11-3-2-2-Etat de contraintes-déformations dans le cas é astoplastique:

La déformation totale est décomposée en une partie €l astique et une autre plastique:
&j = &; + eipj

Pour un comportement éastique on a:
0ij = Dijri€ia

L e déchargement est toujours élastique linaire : do;; = Di]-kldekl. Et le chargement, est défini par un

tenseur de comportement tangent : do;; = D;j, d&.

L es déformations plastiques sont défini par :

of

del = da
2 p SUij

Lasurface de chargef (0j;, a k) représente le critére de plasticité permettant de définir le comportement

élastoplastique. a est une variable d' écrouissage et d A, étant le multiplicateur plastique.
Laloi de comportement est donnée par :

{doy;} = [D]{de}
Ou:

Avec : H module d’ écrouissage.
Alorslamatrice de rigidité tangente prend laforme :

K] = f [BI*[C.][B]dV
1%

e

[C,] Prend différentes valeurs selon la nature du comportement :
[C:] = [C] =>Comportement élastique.
[C;] = [C] =Ecoulement plastique.
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I11-4-Application dela méthode des é émentsfinis:

[11-4-1-Modélisation :

I11-4-1-1-Modélisation du systéme barrage-fondation :

Le systéme a éudier est constitué par un barrage en terre de type a noyau, supporté par une surface
horizontale d’'un milieu élastique plan, cette derniére est limitée en profondeur par la base rocheuse
horizontale. L’ accélération est appliquée ala base de la fondation.

Le barrage peut étre subdivisé en deux sous structure : barrage et fondation.
a)-Barrage:

Dans notre cas le barrage est composé d’un noyau, le parement aval et amont, sontreprésentés par un
maillage d' éément finis de méme type, le matériau constituant le barrage est considéré homogene,
élastique et isotrope dans le cas de |’ analyse linéaire, et pour le cas de I’ analyse non linéaire est considéré
élastique parfaitement plastique.

b)-Fondation :

La fondation limitée par une surface horizontale rigide, a été aussi modélisée en élément finis de méme

type que le barrage et de méme type de matériau pour le cas linéaire et non linéaire.

[11-4-1-2-Choix de type d’ élément :
Deux types d’ éément sont utilisés pour la modélisation du systéme sol-barrage :

- Elément finis quadratique a huit noauds.

- Elément finistriangulaire a trois noauds.

Le premier type d’élément a été utilisé pour la modélisation de comportement de barrage sous I’ effet de
seisme, sachant que, pour un méme nombre de degré de liberté, les ééments a champ quadratique ont une
précision meilleure, offrent I’avantage de déterminer la réponse dynamique de barrage, avec une tres
bonne précision d’ une part, et réduisent considérablement |le temps machine d’ autre part, surtout dans une
analyse dynamique non linéaire.

L e deuxieme type d élément a été employé pour la modélisation de comportement de barrage en vibration

libre.

I11-4-1-3-Conditions aux frontiéeres:
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Généralement, les barrages sont traités comme un systeme bidimensionnel dans lequel on considére un
comportement planaire, le barrage et le sol de fondation sont considérés comme deux sous structures du
systeme combiné, représentés par un maillage d’éléments finis bidimensionnel, chaque noeud libre de
|"élément fini considéré posséde deux degrés de liberté (., 1y).

Pour simplifier le traitement des nceuds des extrémités latérales, dans le cas d'un séisme de direction
horizontale, on suppose que ces points sont libres de se déplacer dans le sens horizontal, mais non dans le

sens vertical, et dans le cas de séisme vertical on ale contraire.

[11-4-2-Analyse dynamique :

I11-4-2-1-Formulation générale des éguations de mouvement par la méthode des é émentsfinis:

Un solide déformable est en équilibre si le travail virtuel des forces extérieur est inférieur au travail
virtuel forces intérieur, I’ expression du principe des travaux virtuels peut étre obtenue par application de
laformulation variationnelle (intégrale) aux équations de mouvements.

En prenant comme fonction poids ¥ = §U

Aprés plusieurs étapes on obtient alors I’ expression des travaux virtuels suivante :
W=-—[ 6eT.0.dQ+ [ 8U.c.mdl + [, 8U.f.dQ— [, 8U.p.U.d @=0(IlI-9)
Ou:

Wine = — J, 6¢".0.dQ ‘Travail virtuel intérieur.

W; = fr 8U.o.1.dI:Travail virtuel desforces de surface.

W, = fQ 6U. f.dQ :Travail virtuel desforces de volume.

W, = fn 8U.p.U.dQ :Travail virtuel desforces d'inertie.
Dans le cas du barrage I’ expression devient :

W=—[ 8"0.d+ [ 8U.(—P).0.dI+ [, 8U.p.r.iig.d2 — [, 8U.p.U.d2 = 0(lI1-10)

am

Tel que:
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lig : Accélération sismique

r : Vecteur de couplage dynamique qui relie la direction du mouvement avec ladirection de chague degré

deliberté.

Caractéristiques des é éments (matrices élémentaires) :

En appliquant le principe des travaux virtuels sur un sous domaine Q.et en remplagant les termes
contraintes par les produits D* €, on a:

Vv Matricederigidité:

K. = [, [B]".[D].[B]dQ.(II1-11)

v Matrice masse:

M= fne NTpNd Q,.(l11-12)

v Vecteur chargement sismique:

F; = M. Lii, (111-13)

|11-4-2-2-Caractéristiques dynamique du systéme:
[11-4-2-2-1-Matrice deraideurs:

Lamatrice de raideurs est obtenue par une simple procédure d assemblage des matrices é émentaires.

Le systéme pouvant étre représenté par deux sous-structures liées entre elles par des noauds communs dit
noauds d’interfaces, on peut alors écrire les matrices de raideurs de chaque partie barrage ou fondation
séparément, puis procéder a |’ assemblage des deux sous matrices obtenues, afin d obtenir la matrice de
raideurs du systéme global en utilisant pour celala méthode des sous-structures.

Les matrices de raideurs pour les deux sous-structures, barrage et fondation, sont données par :

Kbb Kbi 0 0 0 0
Ky, =|Ky Ky 0|(11-14), K, =|0 Kui Ki[(I1I-15)
0 0 0 0 Kri Ky

I : Indice des noauds de I’ interface barrage-fondation.
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b : Indice des noauds de barrage.
f : Indice des ncauds de la fondation.
Apres assemblage des deux sous matrices correspondant a chaque sous structure, et compte tenu des

degrés de liberté d'interface, la matrice globale prend la configuration suivante :

[kbb kbi 0 0 ]
kib kii 0 0
K =| v kifjau-le)

[11-4-2-2-2-Matrice masse :
Le méme principe est utilise pour la construction de la matrice masse globale. Sauf que dans le cas de la
présence de I’ eau dans la retenue du barrage, la matrice masse contient des valeurs ajoutées aux noauds de

contactes avec I’ eau, ces valeurs sont calculées en fonction de la surface tributaire a chaque noauds.

Mmpp My 0 0 0 0
[M,] = [mlb m;; 0](|||-l7) M= [0 mi mup|(111-18)
0 0 0 Mg Mgy

Apres assemblage de ces deux sous matrices correspondant a chagque sous domaine, lamatrice globale

prend la configuration suivante :

[mbb My; 0 0 ]
i i 0 0
1) = [, + [m1,] = | "8 gy [(11-19)

[11-4-2-2-3-Matrice d’ amortissement :

L’ amortissement dans une structure ou dans le sol est une réalité physique essentiellement liée a la
plastification des matériaux. Selon les phénoménes physiques mis en cause on distingue plusieurs types
d’ amortissements :

L"amortissement visgqueux pour lequel laforce d’ amortissement est proportionnelle ala vitesse.
L’amortissement hystérétique pour lequel la force d amortissement est proportionnelau
déplacement et a un signe opposé a celui de la vitesse.

L’ amortissement de coulomb, qui correspond a un amortissement de frottement ou laforce
d’ amortissement est proportionnelle a la force de réaction normale a la directionde déplacement
et aauss un signe oppose a celui de lavitesse.

En pratique il est généralement impossible de définir la matrice de viscosité unécessaire a ladétermination

de la matrice d’ amortissement C.
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ag, Pr: Sont des coefficients satisfaisants la condition d orthogonalité de C dans la base modale. Ils
peuvent étre déterminés a partir de I’ analyse modale de la structure en prenant deux pulsations propres de

deux modes distincts.

(o) = o2 (" Mdan-21)

Br) — witwy,
Avec:
W, : Fréguence du premier mode.
W,, . Fréguence d’ un mode supérieur.

¢ : Taux d amortissement critique.

Les matrices d amortissement pour les deux sous structures barrage-fondation, sont calculées par la
relation :

Barrage:[Cy] = agy[My] + Brp[Kp] (111-22)

Cop Cpi O
[Cb] = [Cib Cii 0](' I |‘23)
0 0 O
0 o 0
[CF] =10 cu cir| (111-25)
Cri Crr

Alors la matrice d amortissement globale est obtenue par un assemblage des matricesd’ amortissement

correspondant a chague sous structure :

Cpp Cpi 0 0
cp Ci O

0
[C] = 0 0 Cii Cif (I I |'26)
0 0 Cfi Cff

I11-4-2-3-Résolution de probléme:
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La méthode de résolution la mieux adaptée, ou la plus efficace, dépend du comportement de I'ouvrage a
étudier (linéaire ou non linéaire) et du mode de définition de la sollicitation appliquée (temporelle,
fréquentielle). Il convient de réaliser que dans la plupart des applications pratiques, I'obtention d'une
solution analytique est inaccessible et que le recours a des méthodes numérigues se révél e indispensable.
[11-4-2-3-1-Méthodes d'intégration directe :
Dans ces méthodes, on discrétise le temps en certain nombre de pas (ou intervalles) de
taille Dt . On pose une interpolation a I'intérieur de chaque intervalle, ce qui limite larésolution de
I’ équation du mouvement (initialement continu) alafin de chaque pas de temps.
Deux grandes familles sont bien connues :
Méthodes explicites : différences finies.

Méthodes implicites : Newmark, Wilson-q , Park.
On se limite al’ exposition des deux méthodes utilisées pour résoudre notre probleme:

Laméthode de différences finies.

La méthode de Newmark.

[11-4-2-3-2- Le caslinéaire:

[11-4-2-3-2-1- M é&hode de différences finies centr ées :

1) Conditionsinitiales:

LU, = p"‘c“'+k“°(m-27)

2 Uy = uy — Aty + (A;)Z 2y (111-28)
3 k= (A’Z)Z +ZLM(|||-29)

4. a = — 5 (11-30)
5b=k—é§

l)  Pour letempsal’étapei, calculer :

1. P, = p; —au;_, — bu;(I11-31)

2. Ujyq = %(III-BZ)

. Uj —Uij_ . U; —2u;i+u;i_
3. u, = 1+1 -1 . u, = 1+1 L l 1/|||_33
L oAt Ot 200)2 )
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[11-4-2-3-2-2- M éthode de NewmarKk :
Dans la méthode de Newmark on a deux cas spéciaux :

. A e 1 1
Méthode d’ accélération moyenne: y = > p = "

. o 1 1
Meéthode d’ accelération lineaire: y = > p = A

1) Conditionsinitiales:
. Po—cup—ku
1 U = %(m-s@
2. Choisir Dt
¥ o m YC iy
3 k=k +B(At)2 +BM\III 35)
1 Y -
4. a—ﬁAtm+ﬁc (111-36)
5. b =— +At(l—1) 111-37
. D= 2Bm 25 c(111-37)
i) Pour letempsal’ étapei, calculer :
1. AP = AP; + au, + b1, (111-38)
2. Au; = %(m-sg)
i =L Ay — Ly — Y \ian-
3. Ay, = ﬁAtAul 5t + At (1 2/6’) U, (111-40)
. 1 1 . 1 ..
4. Aul—WAui—mul—iul (|||-41)

5. Uppq =W + AU 5 ULy =1, + Ay uy =4, 4 Aty (111-42)

[11-4-2-3-3-Le casnon linéaire:

La non linéarité du phénomene rend impossible la description d’ une relation directe entrel’ état final des
contraintes et celui des déformations.

La résolution des problemesélastoplastiques nécessite une analyse incrémentale puisque |'état de la
structure dépend del’ histoire du chargement et de I’ état initial de la structure. A fin de pouvoir suivre

latrajectoire du chargement, la force interne totale { F} est subdivisé en un certain nombred’ incréments

{DF}, suffisamment petits pour assurer la convergence.
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Toutefois, ces incréments ne garantissent pas le suivi du comportement réel, car il existe un cumul
d erreur au cours des incréments successifs. La matrice de rigidité tangente conduit a la linéarisationdu
comportement a I'intérieur de chague incrément, cette linéarisation par morceaux s écarte
progressivement de la courbe ducomportement réel. 1l est donc indispensable d’introduire des procédures
itératives garantissant I’ équilibre des forces internes et externes alafin de chague incrément.

Il'y alieu de rappeler que les forces internes auxquelles il est fait allusion dans ce travail se définissent
ans :

Solution incrémentale
e TF} RN ot JIGDIOY P S
Lrorce 14 54 sans vérification de !

2({AF}

{AF}

déplacement {q}
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Force {F}
n{4F }T

2{AF}

{AF}

Y

déplacement {q}

Figurelll.4 : Schémade résolution sans et avec itération d’ équilibre.

@ Forcesinternes, forces de surface et transmission des efforts:

Sous l'action d'efforts externes tout corps se déforment. Cette déformation fait apparaitre des forces
internes dont l'origine se situe a I'échelle atomique. Ce sont les liaisons atomiques distendues (ou
comprimeées) qui exercent des forces de rappel qui tendent a ramener les atomes a leur position d'équilibre
et le corps dans son état initial.Ces forces se caractérisent par un rayon daction de l'ordre de
guelquesdistances interatomiques.Or la Mécanique des Milieux Continus, théorie macroscopique, ne
considere que des distances grandes par rapport aux dimensions atomiques et leur rayon d'action doit
~etreconsidéré comme nul & cette échelle.

Les forces de rappel al'origine de I'existence des forces internes sont des forces a courte portée qui ne se
transmettent qu'a leur environnement immédiat.

Il en résulte que les forces exercées sur une partie du corps par les parties environnantes agissent

directement par sa surface. Les forces internes sont sont des forces surfaciques, des actions de contact.

= O* ¥« O%a e (®
AR

Fig. 2.1 Principe del'action et de laréaction : I'action de la partie A sur la partie B est égale et opposée a

I'action de la partie B sur la partie A.
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Considérons un corps soumis a l'action des forces extern&sﬁGet ﬁD. L'équilibre mécanique statique
imposeﬁa + 13,3 = 0. Séparons par la pensée ce corps en deux parties A et B.

L'équilibre de la partie A prise isolément impose I'existence d'une forcef (B/A)tele queﬁG + f (B/A) =
0, force interne représentant I'action de la partie A sur la partie B.

Il résulte de I'équilibre du corps pris dans son ensemble gque la résultante des forces internes est toujours

nulle:

f(B/A)+f(A/B) =0

M éthode de différencesfinies:

~

K =

(At)z + Z_At(lll -43)

~ c
=P + ]ull Fint + —

(At)2 2At i(l | |_44)

(A )2

M éthode de Newmark :

Dans la méthode de Newmark on a deux cas spéciaux :

Méthode d’ accélération moyenne:y == , [ =~
Méthode d’ accélération linéaire : y =% , b= :

6

Conditionsinitiales:

1. ll() — pO_CUO_kuo_Fint 0(|||_45)

2. Choisir Dt

3. a—ﬁTm+ﬁc (|||-46)

4. b=§m+At(—ﬁ—1) (111-47)
Pour letempsal’ étapei, calculer :

1. AP, = AP; + aui, + b1i, (111-48)

2. Détermination de la matrice de rigidité tangentek, .

K. =K. _m 4 ve -
3. KlT_KlT—I_B(At)Z-I—ﬁAt (111-49)
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Chapitrelll Modélisation du probleme

. Résoudre Au;a partir de I?TT et Ap,en utilisant les itérations de Newton-Raphson.

i = Au — L A -
i, = oA Bul+At(1 Zﬁ)ul (111-50)

.1 R I i
'Aul_—ﬁ(At)zAul LT (111-51)
CUipq = U AU uq = U A uy = U+ A, (1H1-52)
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CHAPITRE 1V

Application numériques
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IV-1-INTRODUCTION :

La méthode des éléments finis (MEF) consiste a remplacer la structure physique a éudier par
un nombre fini d’ ééments ou de composants discrets qui représentent un maillage.

Ces éléments sont liés entre eux par un nombre de points appel és ncauds

. On considere d’ abord le comportement de chague partie indépendante, puis on assemble ces
parties de telle sorte qu’ on assure I’ équilibre des forces et la compatibilité du déplacement
réel de la structure en tant qu’objet continu. La MEF est extrémement puissante puisqu’elle
permet d’ étudier correctement des structures continues ayant des propriétés géométriques et
des conditions de charges compliquées. Elle nécessite un grand nombre de calculs qui-cause
de leur nature répétitive qui s adaptent parfaitement ala programmation numerique.

Un calcul par éléments finis (le code Plaxis) fournit une masse imposante de résultats, des
résultats directement utiles au projeteur : déplacements, contraintes, pressions interstitielles a
un stade donné du chargement et des résultats plus mathématiques concernant le déroulement
du processus de calcul proprement dit. L’ ensemble de ces résultats est accessible, selon que
I”’on est intéressé par I’un ou I" autre aspect ; ¢’ est également un systéme de menu arborescent

gui permet de sélectionner les informations souhaitées.

|V-2-MODEL ISATION DE SEISME :

IV-2-1- Le module dynamique de Plaxis:

L e code Plaxis nous permet d étudier un probléme dynamique. La charge dynamique est
généralement appliquée le long du substratum de la structure. Cette action peut étre
représentée par une force, vitesse, ou une accél ération variable en fonction du temps.

Le code Plaxis offre deux types d’ analyse aux chargements séismiques :

* une analyse pseudo-statique (de plus de la gravité normale, I’ utilisateur peut prescrire

une accél ération indépendante pour modéliser des efforts dynamiques dans une analyse
Pseudo-statique).

* une analyse dynamique (par exemple a partir d accélérogrammes appliqués a la base du
modele) qui est une option de module dynamique complémentaire.
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| V-2-2-Equation de base du comportement dynamique en Plaxis:

L’équation de base du mouvement de déplacement d'un volume sous I'influence du
chargement dynamique c’ est :
Mi+Cu+Ku=F
M : Matrice de masse.
C : Matrice d’ amortissement.
K : Matrice derigidité.
U Lavitesse.
U . L’accélération.
U : Vecteur de déplacement.
Lamatrice M est une matrice de masse qui prend en considération le sol, I’ eau et toutes les
constructions.
La matrice C représente I’ amortissement des matériaux, dans la réalité cet amortissement di
au frottement ou d0 a la déformation irréversible (plasticité ou viscosité). Plus la viscosité
augmente plus |’ énergie de vibration est dissipée.
Pour déterminer la matrice damortissement d autres paramétres sont demandés.
Généralement la matrice d’amortissement est formulée a partir de la matrice de masse et la
matrice derigidité d’ aprés laformule de Rayleigh.

C=oag.M+ Br.K
| V-2-3-Présentation de la discrétisation en éémentsfinis:
La forme standard qui lie le champ des déplacements aux déplacements nodaux d est
delaforme:
u=Nd(IV-1)
N : est appelé fonction de forme qui consiste a faire passer une fonction a travers un
ensemble de points ; llya plusieurs schémas pour interpoler des fonctions ; ici nous
utiliserons |’interpolation de Lagrange des fonctions bidimensionnelles pour les
éléments triangulaires a 6 noauds en coordonnées local (présentées sur lafigure IV-1).

Et les fonctions de forme pour chagque nosud sont décrites comme :
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Chapitre IV Application numériques

Ny=(1Q-¢§-—m(2$—-1)
N, =¢§(2§—-1)

N3 =n(2n—1)
Ny=41Q—-¢—mn
Ns = 4¢n
Ne=4(1—-¢—mn

_ B =12 =1
=0 4 |
=1
A =1 /2
=1
AN | =0
1 4 2
FigurelV-1
L es déformations sont :
Ex
Vxy
9N, ON; dN3 dN, dNs dNg 1 (41
— 0 —0 — 0 —_— — 0 — 0 v
ox ox ox ox ox ox 1
N N dN. N ON dN, u
do M o 2 g 2y N == 0 =[{2}
dy dy dy dy oy ay |) v,
aNl aNl aNZ BNZ 6N3 6N36N4 8N4 aNS 8N5 6N6 aNG u3
L Jy ox dy O0x ady dx oy dx oy ox dy dx | kv3)

Cest-a-dire:
€ = LNd = Bd(IV-2)
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¢ 9 08| ) ox ox

oni( = lox ay[Jawi( =Ty am, (1V3)
on an onl \ dy dy
Ou:
ON; ON;
_Zafl Zafy‘_]n J12
] = = (IV-4)
Wi,y olNiy, 21 J22
on ! on 't
J: est appelé lejacobien.
Del’ équation (IV-3) on trouve :
ox ( _ ;-1 ) 9¢
oy on

Avec:

1 _ 1]z 2],
/ S Ul=J T ](IV ©)

/| = Ji1J22 — J12J21(IV-7)

dxdy = |J|d¢dn(1v-8)
Lamatrice de rigidité de |’ élément est donnée par :
K= [B"™™ B dVv(IV-9)

Et I’intégrale nécessaire pour former la matrice de rigidité k doit étre faite par rapport aux
cordonnées qui varient entre -let +1, d’ou la matrice de rigidité d'un éément ayant une

€paisseur constante h est donnée par :

[ BT M B |J|d&dn(1V-10)

+

K=hf
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En général, il n’est pas commode d’ évaluer la matrice de rigidité explicitement méme
pour les cas les plus simples, ¢’ est pour quoi on arecours al’ intégration numeérique qui

est régi par une regle d’intégration ak points de forme :

JIF(&m) = T2V F (&, m)w;(1Iv-11)
Sachant que :
w; © sont les coefficients de pondération (poids) ;
Plaxis suit I’ approche de Gauss pour ce type d’ éléments a 6 noauds, et |'intégration
basée sur 3 points qui sont les sommets du triangle dont leurs positions et les
coefficients (poids) associés ; sont donnés dans le tableau ci-dessous :
Tableau

1,2et3 1/6 1/6 1/3

[(BSA)TAcdV = [(NSA)TptdV + [(NSA)TttdS — [(BSd) at=1dV(IV-12)

On fait sortir les déplacements nodaux a |’ extérieur des intégrales et on reconstitue une

nouvelle équation de I’ équation (1V-12) qui alaforme:

[(B)TAcdV = [(N)TptdV + [(N)TttdS — [(B)Tot~1dV(IV-13)

L'éguation ci-dessus nous conduit a dire que I’ incrémentation des efforts internes est la
différence entre la somme des efforts extérieurs de I'étape courante et les efforts de
réaction interne de |'étape précédente.

La relation entre les incréments d'effort et les incréments de contrainte est
habituellement non linéaire. En conséguence, des incréments de contraintes ne peuvent
pas généralement étre calculés directement, et des procédures itératives globales sont

exigées pour satisfaire la condition d'équilibre (1V-13) pour tous les points matériels.
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Chapitre IV Application numériques

IV-3-DEFINITION DESDONNEES:

Pour que le logiciel PLAXIS puise faire les calculs correctement et complétementon doit lui
saisir les données du projet suivantes.

|V-3-1-Hypothéses :

Pour les réglages généraux, on achoisi :

u Lesdéformations sont considérés planes.

u Eléments a6 noauds pour le sol.

a  Unités: m(Metre), kN (Kilo newton), s(Seconde).
|V-3-1-Géométrie du barrage :

L’ exemple de référence concerne un barrage en terre a noyau construit sur une couche
homogeéne de sol (figure 1V-2)

HE
HE

Figure 1V-2-Géométrie du barrage.

- I Noyau ~ Recharge

Fondation
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Chapitre IV

| V-4-Caractéristiques des matériaux :

Application numériques

Parameétre Fondation Noyau Recharge
Type Drainé Non Drainé Drainé
ydkN/m3 18 16 18
vhkN/m3 21 19 19
Ky  mifs 5,8%1073 4,7%1072 3,1*1073
Kx  mls 5,8%107% 4,7¥1073 3,1*1074
E kN/m2 76500 80000 30000
v 0,3 0,3 0,3
C kN/m2 1 0,1 0,1
d/° 30 37 30
pye 0 7 0

Tableau | V. 1. Parameétres des différentes couches.

I V-5-Génération du maillage :

Le maillage est présenté sur la (figurel V-3).

Le modéle de référence se fait par des éléments a 6 noauds.

-120.00 -100.00 -20.00 -60.00 -40.00 -20.00 0.00 20.00 -40.00

50.00

60.00

‘60.00

-40.00

-60.00

T TR
AN 0N AST7AN
<\ ST ARNEEER >
’ ;A:iﬁ:AA;jfzv‘ig: x%%ww- U
: OSSNSO/ K A AN
| R S SRR N P R KA IO
= R PRI YK KON
F N | 1
i R PR AR A A A

FigurelV-3-Maillage a 6 noauds.
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Chapitre IV Application numériques

| V-6-calculs et interprétations:

| V-6-1-Cas statigue (barrage vide) :

Les calculs numériques par PLAXIS de I’ exécution du barrage donnent un coefficient securité
Fs=2,008(voir figure IV-4).

-
[=
111

.
=1
1111

(<)
=
|IIII‘D

=

e
=

&

Figure | V-4stabilité du barrage sous | effet du poids propres (barrage vide).
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Chapitre IV Application numériques

| VV-6-2-Cas statigue (barrage remplit) :

Le coefficient de sécurité minimal Fs=1,784(voir figure IV-5).

en
=

.
=

ma
=

=

ta
=

Figure I V-5-stabilité du barrage sous |’ effet du poids propres (barrage remplit)

| V-6-3-L es déplacements::

L es déplacements totaux représentent les déplacements cumulés absolus |ul, calculés a partir
des composantes horizontales (x) et verticales (y) des déplacements a chague noaud(voir
figure IV-6).
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Chapitre IV Application numériques

BRI =101 3.0 U - U =AU LRIL] A H.I Gl . 00 T 18000

=

,_
5] ] = = =
||||||'=|'|||I|| |||||||||||| ||||||||||||||||||

-20.00

Figure 1 V-6-Déplacements totaux max.

Une coupe au niveau de n'importe quel point au niveau de |'ouvrage indique le sens et
I'intensité de ce déplacement en ce point(figure IV-7).

-10.00 -5.00 000 500 10.00 1500 2000 2500 3000 35.00 4000 4500 5000 55.00 &0.00 E5.00 7000 75.00

r.:
3

B

8
i

st Bt
Lo b

]

“
=

Total dlsplacamants Utot
Extrame Lot 282,510 m

Figure I V-7-une coupe transversale montre les déplacements totaux max.

Page 75



Chapitre IV Application numériques

| V-6-4-L es contraintes totales :

Les contraintes totales (Total stresses) sont les contraintes totales S (contrainteeffective +
pression interstitielle) dans la géométrie alafin du pas de calcul en cours; elles sont affichées
sur un dessin de la géométrie.

Les contraintes principales totales sont représentées par des croix au niveau des points de

contrainte des é éments(voir figure 1V-8).

=120 ~100.00 £0.00 Gl.00 =4.00 =20.00 0.00 o 4000 G100 800 10000 120.00 140.00

2
=
|E

B

#

=]

=
11

s

=]

=
1111

I
'++‘;?I"s! ‘?‘:“ ~
e e g T

Rl LT

'f'

=
=]

s

=]

=
111

h
&
=

60.00

Figure | V-8-Contraintes totales.
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Chapitre IV Application numériques

| VV-6-5-L es pressions interstitielles :

Les pressions interstitielles actives (Active pore pressures) sont les pressionsinterstitielles
totales pw (C’ est-a-dire pressions interstitielles permanentes +surpressions interstitielles).

Par défaut, les pressions interstitielles actives sont représentées comme descontraintes
principales. Bien qu'elles soient isotropes et qu'elles n'aient pas dedirection principale. La
longueur de chaque ligne correspond a I'amplitude despressions interstitielles actives et les
directions coincidentes avec les axes x et y. Lespressions interstitielles actives en traction sont
indiguées par une fleche plutotqu’ une ligne. Les pressions sont considérées comme négatives
(voir figure IV-9).

2000 -100.00 B0.00 £0.00 -40.00 2000 0.00 70,00 40.00 60.00 80.00 100.00 12000 140.00
[NTTITY PR PN FETTURNTTS FTUNY FYRTY SRTET FRTTI FETTIRNTTY FENEY FTTTY FRRTT RN FRTTUNTTTE FETTE FTIN1 FRTTY FNUT] FRTRUNTTT NUTE U1 FYATYINT] T,

3
=

8
||||\|S

o
=
=

=
=
=

ta
=

=
=

IIII‘%I\Illll\|$lll|llll|

FigurelV-9-Pressions interstitielles.
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Chapitre IV Application numériques

| V-7-Résultats :

VI m]
0,020

N

A

0,015 fﬁ.

0,010

Se-3

0,000

0 0.5 1.0 1.5 20 25 3.0
Crynamic time [s]

Figure 1V-10-Courbe représentative des déplacements en fonction de temps.

Page 78



iques

mér

Application nu

Chapitre IV

Dynamitl: timne 5] -
I Courbe représentative des vitesses en fonction

LR L LY

ﬂﬂm ik

h)

JRECL

WWMMHWHUWI il q

I Courbe représentative des accélér




I'V-8-Interprétation :
L es représentations graphiques montrent que :

L’ augmentation Les valeurs des charges sismiques; cela s explique que Le déplacement
vertical est plus important que le déplacement horizontal ce qui setraduit par un tassement de
la digue (figure 1V-10),cela s explique par le fait que les vitesses facilitent le phénomene
d’ érosion internede lafondation (figure 1V-11) ; etl'existence d’ un débit de fuite se traduit par
la dissipation de la pression interstitielle a travers la fondation de la digue.

L'analyse éastoplastique prouve que le chargement sismique induit des déformations
plastiques dans une grande partie du parement, par contre dans le noyau sont faibles. La
variation du déplacement montre une augmentation sensible aux extrémités, ceci indique un
risque d’instabilité. La comparaison entre les réponses €l astiques et

élastoplastique prouve que la déformation plastique mene a une diminution de la vitesse dans
le barrage.
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Conclusion

Générale
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Le présent travail se rapportant a |’analyse du comportement d' un barrage en
terre sous charges sismiques a pour finalité la modélisation du comportement
dynamique non linéaire du barrage Kheng Meloussa sous sollicitations

sismiques.

Une étude assez exhaustive sur le phénomene sismique, sa complexité et les
conséquences destructrices pouvant étre entrainées par celui-ci sur les barrages
notamment en terre a éé produite en préambule. S agissant bien évidemment du
barrage en terre de Kheng Meloussa qui a fait |’ objet de cette étude on a estimé
gu’'un calcul par éléments finis est suffisant. Les sollicitations sismiques sont
supposeées paralleles aux axes principaux de |’ ouvrage en question. Les calculs
ont éé réalisés en discrétisant la structure étudiée en plusieurs ééments liés
entre eux par plusieurs noauds (six au total). Les déplacements et rotations sont
introduits comme inconnus aux différents noauds. Leurs calculs sont effectués a
|”aide des conditions d équilibre et des lois de comportement cinématique des
matériaux en chaque nocaud compte tenu du critere de Mohr-coulomb. Les
techniques de I’analyse de la stabilité sismique des barrages y sont décrites,
telle que celle inscrite dans les travaux de Newmark. Cette Méthode faut-il le
rappeler est une méthode fiable et rigoureuse puisgu’ elle elle integre tous les

ééments qui contrdle la stabilité d’ un barrage.
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Enfin, Apres traitement des méthodes de calcul, un logiciel dénommé PLAXIS a
été utilisé pour I’évaluation des contraintes statiques et dynamiques ainsi que
I"influence des pressions interstitielles sur la stabilité du barrage de Kheng
Meloussa. Des résultats trés concluants ont été obtenus pouvant servir comme
base de données pour d'éventuels travaux dinvestigation dans le domaine de

I'analyse des comportements dynamiques des barrages en terre.
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