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Summary

The aim of this work is the survey of the behaviour of gravity retaining wails subjected to
a sinusoidal dynamic loading. The design of the soil-structure system for a small-scale model
as well as for two full-sized models is made with finite element method. Gravity walls are
supposed to retain a dry and pulverulent backfill soil. The survey is made while considering
linear or non linear strain-stress relationships for soil.

A parametric analysis related to the soil-structure system is done. Various types of motion
for the full-sized wall have been considered. A comparison with the pseudo-static or elastic
methods recommended by parasismic regulations closes this survey.

Résumeé

L'objectif de ce travail est I'étude du comportement des ouvrages de souténement de type
mur poids soumis & une sollicitation dynamique sinusoidale. La modélisation du systéme sol-
structure aussi bien pour un modéle réduit et pour deux modéles de grandeur naturelle est
faite par éléments finis. Les murs de souténement sont supposés retenir un massif de sol se¢ et
pulvérulent. L’étude est faite en considérant une loi de comportement linéaire ou non linéaire
pour le sol.

Une analyse paramétrique relative au systéme sol-structure est effectuée. Divers modes de
mouvement pour le mur de grandeur nature ont €té envisagés. Une comparaison avec les
méthodes pseudo-statiques ou élastiques préconisées par les réglements parasismiques cloture
cette étude.
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Dans la pratique, I’ingénieur est souvent appelé & étudier des ouvrages de souténement. La
construction de ces ouvrages dans les régions sismiques, nécessite un dimensionnement qui
assure la stabilité a la fois statique et dynamique. Les murs poids, les murs cantilevers, les
parois moulées, les palplanches avec ou sans ancrages constituent les principaux ouvrages de
soutenement. Les murs poids ont une géométrie simple (trapeéze). Leurs études en statique
comme en dynamique permettent de metire en €vidence les principaux phénomeénes relatifs
aux comportements des ouvrages de souténement. Ils se différencient des autres ouvrages par
leur masse importante et leur grande rigidité. Ils sont donc assimilables & un corps solide.
Pour toutes ces raisons, ils sont idéals, pour unc premiére approche du comportement
dynamique des ouvrages de souténement.

La nécessité d’avoir un outil de dimensionnement parasismique pour les ouvrages de
soutenement s’est imposé au début de ce siccle. La premiére approche élaborée fut une
approche pseudo-statique par Okabé (ref.38) et Mononobé-Matsuo (ref.33). Cette méthode a
eu une endurance remarquable du fait de sa simplicité et les nombreux modéles pseudo-
statiques qui ont suivi, s’en sont fortement inspirés. Ces modéles font 1’objet du premier
chapitre.

Ces méthodes simplifiées ont de nombreuses limitations qui les rendent A priori
inadéquates a reproduire la complexité du phénoméne d’interaction sol — structure bien
qu’elles puissent donner globalement des résultats satisfaisants. Une approche expérimentale
s’avere nécessaire pour valider un modeéle pseudo-statique ou autre qui ne sera retenu que s’il
recoupe les constatations expérimentales (ne scrait ce qu'une partic). Ces approches
expérimentales font I’objet du deuxiéme chapitre.

Traitant un probléme dynamique de fagon pseudo-dynamique, ces méthodes ne permettent
pas de¢ mettre en évidence les phénoménes complexes qui se produisent dans Ie soi ou aux
interfaces... etc. La cinématique relative du sol et de la structure est ignorée, pourtant elle
influe beaucoup sur 1’état de contrainte dans le sol Une tendance 3 une modélisation plus fine
s’avere nécessaire, out le phénomeéne d’interaction sol —structure ou encore 1’influence de la
sollicitation sur le comportement du sol... etc., sont pris en compte (ne serait—ce que pour
avoir une meilleure compréhension de 'ensemble des facteurs intervenant dans ce phénoméne
d’interaction sol — structure). Des approches multiples utilisant des modéles, des plus simples
aux plus sophistiqués ont pour but d’essayer soit de rendre compte de la variation du champ
des contraintes dans le temps pour les points du mur et du sol, soit de simuler la variation du
champ des déplacements des points du mur ou du sol, soit les deux a la fois. Nous signalerons
en plus que nombre d’auteurs tel que Wolf J.P. (ref.58) ou Veletsos A.S . et Younan A.H.
(ref.54)...etc., publient jusqu’a présent des travaux dont le but est d’affiner des modéles trés
simplifiés, utilisant une modélisation par masses concentrées, ressorts et amortisseurs pour
représenter I’interaction sol - structure. Ces modeles du fait de leur simplicité s’avérent tres
utiles pour ctudier les aspects du comportement des cuvrages de souténement Toutes ces
différentes approches dynamiques font ’objet du troisiéme chapitre.

Parmi les études menées, la méthode analytique initialement utilisée les premiéres années
pour les modeles simples a été remplacée par la technique des différences finies ou la
technique des €léments finis... etc, pour simuler le comportement du massif derriére et sous le
mur. Les codes de calculs qui en découlent, sont généralement utilisés pour permettre une
meilleure compréhension ou explication du comportement général, pour explorer la limite de
simple modele et aussi pour prédire dans certains cas les résultats des modéles expérimentaux
et d’observation réelle. Actuellement, il v a trés peu d’applications dans les projets actuels
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pour Ies ingénicurs en bureau d’études, si ce n’est pour traiter un projet important de taille
non habituelle. L’approche par la méthode des éléments finis est présentée en annexe.

Les modeles les plus simples utilisent pour le sol une modélisation généralement élastique.
C’est le cas des premiers modeles que 1’on trouve dans la littérature ou les auteurs ont étudié
le cas ou les déplacements sont suffisamment petits pour que ’on puisse supposer un
comportement ¢€lastique pour le sol. Cette hypothése trop contraignante a amené les
chercheurs & considérer des modéles anélastiques non linéaires. L’étude des principales lois
de comportements considérées pour les sols, fait ’objet du quatriéme chapitre.

C’est principalement I'applicabilité du modéte non élastique et non linéaire de Duncan et
du modéle élasto-plastique parfait que nous avons mis en pratique. L'étude de ces modéles
fait I’objet du cinquiéme chapitre.

Possédant les données et les résultats expérimentaux effectués par Chouver (1983} (ref.12)
a L’E.CP,, c’est sur la base de ces essais que nous ailons étudier I'applicabilité de ces
modéles. Finalement, compte tenu des conclusions de 1’étude précédente, nous avons appliqué
le modéle qui semblait le plus conforme au mur de sout¢énement grandeur nature. Les études
sur le modele réduit et sur le modéle grandeur nature font I’objet du sixiéme chapitre dans
lequel une ¢tude parametrique et une comparaison avec des modéles couramment utilisés en
bureau d’étude (modéles pseudo-statiques ou viscoélastiques) sont effectuées.

Diverses formes de secousses dynamiques sont employées pratiquement. Whitmann
(ref.56) croit fermement en I'utilisation de secousse simple de type sinusoidale. Bien qu'une
telle approche laisse sans réponse des questions 3 propos de ce qui peut survenir lorsque 1'on
a affaire a des accélérogrammes sismiques complexes, les tests avec de simple secousse sont
possibles a observer et a étudier théoriquement. L’utilisation de simples secousses permet
ainsi, de tirer des conclusions significatives entre les modéles ou entre les prédictions et les
observations. C’est la raison pour laquelle nous avons opté pour une secousse de type
sinusoidal.
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CHAPITRE 1:

APPROCHE PSEUDO-STATIQUE
DU COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES

OUVRAGES DE SOUTENEMENTS

1.1 INTRODUCTION

La premiere approche, qui fut élaborée pour la détermination des pressions dynamiques
exercées par les terres, sur un ouvrage de souténement, soumis a un chargement dynamique,
fut une approche pseudo-statique, par Okabdé (ref.38) en1926 et Mononobé-Matsuo (ref.33)
enl1929.

Par approche pseudo-statique on entend par définition : I'étude ou I’analyse statique
équivalente des pressions des terres qui s’exercent sur un ouvrage de souténement lors d’une
sollicitation dynamique. IL’analyse statique ¢quivalente consistant a remplacer les
sollicitations dynamiques par des forces quasi-statiques équivalentes. Par une telle approche
la nature dynamique du phénoméne est entiérement masquée.

L’approche pseudo-statique développée par Mononobé et Okabé (ref.33 et ref.38)
censtitue une extension de la méthode de ’analyse statique de Coulomb 4 partir de la théorie
de I’¢état limite. Par la suite, de nombreux chercheurs ont contribué, a étendre, améliorer cette
approche pseudo-statique, qui fait encore 1’objet d’investigation.

Ces approches initialisées par Mononobé et Okabé conduisent a U'évaluation de 1’effort
maximal exerce par le sol sur la structure. Cet effort est ensuite utilisé pour dimensionner
Pouvrage. Ces approches simples sont généralement utilisées dans la pratique courante
(ref.16). Et la plupart des codes parasismiques font encore référence a ces méthodes.

D’autres chercheurs tels H. Hichihara, H. Matsusawa, Kawamura (ref.23) par exemple ont
propos¢ d’autres méthodes de calculs basées, elles aussi sur un calcul a la rupture. Ces
méthodes de calculs qui n’ont connu ni le snccés ni le développement de 1I'approche de
Mononobé et Okabé, font rarement ’objet de référence que ce soit dans la littérature
classique, dans les codes parasismiques ou dans la pratique courante,

Pour mieux approcher les méthodes pseudo-statiques, on présentera tout d’abord la
meéthode de Coulomb qui est 2 Ia base méme du développement des méthodes pseudo-
statiques, On verra par la suite la méthode de AMononobé-Okabé dites M-O qui est a 1’origine
de la plupart des méthodes pseudo-statiques les plus usuelles. Puis on passera en revue
rapidement les grandes étapes de son évolution et on s’attardera sur la méthode de Richards
R. et Elms D. G. (ref 29) qui s’est, elle aussi largement répandue dans le monde.

La validit¢ expérimentale de ces méthodes sera traitée dans le chapitre suivant. On
remarquera que la comparaison des résultats de calculs avec I'expérience n’a pu,
principalement étre faite, qu’avec des expériences sur modeles réduits (ref .26 et ref.43).
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1.2 ANALYSE STATIQUE D'UN MUR DE SOUTENEMENT : THEORIE DE
COULOMSB.

Nous nous limiterons ici 3 un exposé général dans le cas de la poussée d ‘ un massif
pulvérulent.

Coulomb a établi sa théorie A partir du cas simple d’un mur vertical retenant un massif
homogéne a surface libre horizontale. Par la suite Poncelet a genéralisé la méthode dite ‘du
coin de Coulomb’ pour un mur incliné et pour une surface libre quelconque (ref.21). Nous
envisagerons directement ici le cas le plus geéneéral.

Coulomb se propose de déterminer la pression globale exercée par le massif sur le mur en
admettant que cette pression est due uniquement 4 }'action du coin limité (voir figure 1.1) par
I’écran AB, la surface libre AC, et un plan de glissement hypothétique BC.

Le mur est supposé se déplacer suffisamment pour creer dans le massif amont un état
d’€quilibre limite sur le plan BC.

Pour déterminer la poussée active Coulomb étudie I’équilibre du coin ABC supposé
indéformable et susceptible de glisser sur le plan BC. Tous les points sur BC sont Supposcs
étre dans un état d’équilibre limite actif (poussee) ou passif (butée) suivant Ie sens de
déplacement du mur respectivement vers 1’aval ou vers le massif. Dans ce cas la friction du
sol est enticrement mobilisée sur la surface.

Le coin ABC est soumis a I’action de trois forces :

* Le poids & du massif de sol susceptible de glisser sur BC

e Laresultante des réactions du sol le long de la ligne de glissement BC : R

* La réaction de I'écran sur le massif de sol (opposée i la poussée active ou passive
suivant le cas) : - P,

Les inconnues du probléme sont les grandeurs de la poussée P, de la réaction R, les
lignes d’action de ces forces étant supposées données. La position de la ligne de glissement
c’est a dire 6’ est aussi une inconnue du probléme.

L’étude de 1 * équilibre du coin de Coulomb, permet d * exprimer la force P,; en fonction
de O et on retient donc pour la poussée la plus grande valeur, la position correspondante de
BC étant celle du plan de glissement réel.

La valeur de la poussée active obtenue analytiquement est :

1

Por = 3K o H * (1.1)
Avec
Ko = cos”(p—P) : 2
cos? Boos(B+8)| 1+ sin( + 8)sin(@ — 7)
' cos(f + 8)cos(i — B)

1.2.1 Point de passage de la résultante :

Le point de passage de la poussée sur 1’écran reste indéterminé. Généralement on suppose
que cette poussée résulte d’actions élémentaires croissant proportionnellement avec la
pesanteur comme dans les des fluides, ce qui fait passer la résultante au tiers inférieur. Mais
dans Ic cas général, la répartition des contraintes n’cst pas triangulaire et on doit se contenter
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des méthodes approximatives pour fixer ce point d’application qui a une importance capitale
dans 1 étude de la stabilité de I’ouvrage de souténement.

Caracléristiques géoméiriques

H = Hauteur du mur.
1 = Angle du terre-plein avec | ¢ horizontate.
p = Angle du parement avec la verticale.

Caractéristiques du sol

@ = Angie de frottement interne du sol.
@, = Angle de frottement de la fondation sur le sol.

d = Angle de frottement du sol sur le mur.
y = Poids volumique du sol.

¢ = Cohésion du sol.

Coefficients de poussée

K5 = Coefficient de poussée des terres au repos.
K. = Cocflicient de poussée des terres a 1 *état actif.
K,. = Coefficient de poussée des terres a 1’ état passif.

Autres parametres

& = Angle compris entre | * horizontale et la ligne de glissement BC.
¥ v = Poids volumique du mur

Figure 1.1 Notations et symboles : Théorie de Coulomb
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o Si la surface est plane et sans surcharge, on fixe le centre de poussée au tiers
inférieur du parement compté i partir de sa base, ce qui est assez bien vérifié
experimentalcment.

* Sila surface est libre, irréguliére, et si des surcharges y sont appliquées, le centre de
poussée est situé plus haut entre le tiers et e demi de la hauteur du parement compté
a partir de sa base.Terzaghi (ref.21) propose de prendre pour centre de poussée le
point d’intersection avec le parement de la droite menée par le centre de gravité du
coin de glissement parali¢lement au plan de glissement.

Pps
Pas
Ws R W,
R

a- so! pulvérulent : état actif b- sol pulvérulent : état passif
C
5
Pys
C
W, W;
R
¢- sol cohérent :état actif d- s0l cohérent : état passif

P, =Module de la poussée exercée par le massif de sol sur le mur a 1’état actif
P,s = Module de la poussée exercée par le massif de sol sur le mur a I’état passif
W, = Poids du massif de sol susceptible de glisser ABC.

R = Réaction sol - sol sur BC dues au frottement interne.

C = Réaction sol - sol du a la cohésion seule.

Ficure 1.2 Théorie du coin de Coulomb
Diagramme des forces.

1.2.2 - Choix a adopter pour I’angle d’obliquité * S

Il est essentiel de bien choisir I'angle d’obliquité ¢ DO’. Tout d’abord le signe de cet angle
dépend du mouvement relatif du mur par rapport au sol. Dans le cas général ou le mur est
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bien fonde et ou le terrain tasse par rapport au mur, cet angle est positif et peut éire compris
entre ‘0 et ¢ ’. Pour un mur :

* Parfaitement lisse, & = 0, la poussée agit normalement 4 la paroi.

e Parfaitement rugueux, & = p,on retrouve I’angle de frottement interne du sol. Ie

frottement interne du terrain est entiérement mobilis€.
Dans les cas courants et d’une fagon pius ou motins arbitraire on prend :

@

. = 7 pour un mur liss€ au ciment

)
P 29 . .
< < 3 pour un mur ¢n béton ou magonnerie.

1.2.3 - Cas des sols cohérents.

Bien que la méthode de Coulomb ait ét¢ établie dans les cas des sols pulvérulents, elle peut
également éire appliquée au cas des sols cohérents. Cependant sa précision devient relative
comme en temoignent les résultats expérimentaux (ref.21) et la valeur réelle de la poussée
sera souvent supérieure a celle calculée par ce moyen.

La prise en compte de la cohésion ce fait simplement en introduisant une force
supplémentaire due 4 la cohésion du matérian agissant sur le plan de glissement BC. Lz prise
en compte de cette force réduit I’'importance de la poussée du massif sur le parement.

1.24 - Application de la méthode de Coulomb a la détermination de la
butée.

Pour les sols pulvérulents, on peut de la fagon identique obtenir a butée par application de
la méthode de Coulomb en supposant que cette butée est fournie par 1 ¢ action d * un coin
ABC qui se souléve et glisse le long du plan incliné BC sauf que dans ce cas :

‘&’ est négatif

R est incliné de ¢ ~ ¢’ par rapport  la normale a2 BC.

Ppg correspond 4 un minimum pour toutes les positions possibles de la ligne BC et la
position de BC correspondant a ce minimum est le plan de glissement.

Du fait des courbures présentées par les lignes de rupture en butée, la méthode de Coulomb
¢st inexacte. Cependant Terzaghi (ref.21) a montré qu’elle donne des résultants acceptable

lorsque 1 * obliquité ‘&’ reste en module inférieur a 3 .Pour des valeurs pius importantes la

valeur obtenue par cette méthode devient trés supérieure par rapport i la réalité. Elle conduit
donc 4 surestimer la capacité de résistance du terrain et par conséquent la stabilité de
I'ouvrage construit. C’est pour remédier a ces insuffisantes que certains chercheurs ont
proposé de conservé le principe de la méthode de Coulomb en adoptant une surface dec
glissement courbe. Par exemple nous avons :

La méthode de Grey pour laquelle la ligne de glissement est assimilée a4 une portion de
cercle.

La méthode d * Ohde pour laquelle la ligne de glissement est assimilée i une spirale
logarithmique.

Pour les sols cohérents il est absolument impossible d’accepter I’hypothése d’une rupture
plane. L’hypothése la plus courante consiste a admettre que la ligne BC est composée {voir
figure 1.3) :
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* D’une partic courbe au voisinage du mur (assimilable a un cercle ou spirale
logarithmique ou autres).
s D’une partie rectiligne ensuite.
Dans ces conditions la méthode de Coulomb peut étre appliquée dans le cas de la butée.

Figure 1.3 Surface de rupture simplifiée en butée

1.2.5 - Conclusions

La methode de Coulomb est d’une grande simplicité d’application, et elle est la seule
susceptible de fournir des résultats acceptables dans les cas complexes suivants :

¢ Surface libre irréguliére.

¢ Surcharges localisées ou réparties.

» Nappe phréatique de niveau variable.

e Formations stratifiées a angles de frottements interne voisins.

Ce sont les raisons pour lesquelles elle est encore largement utilisée dans le monde.

Elle suppose une ligne de rupture rectiligne, ce qui est grossiérement vérifié la plupart du
temps a 1'état actif. Sa précision est donc en général satisfaisante i la condition que le mur
soit rigide et qu’il subisse un déplacement suffisant pour permetire au matériau de passer de
{"état de repos, a I'état actif.

Elle est cependant insuffisante pour certaines inclinaisons, les poussées réelles étant
supérieures A celles que donne la méthode de Couiomb (ref.21). En tout état de cause elie est
inexacte dans le cas de la butée pour laquelle les lignes de rupture présentent de grandes
courbures dans la plupart des cas. '

Lors de son application il faut étre trés prudent pour les sols pulvérulents quant aux
choix :

¢ De la position du point d’application qui intervient dans le calcul de maniére trés
significative tors de la vérification de la stabilité du mur de souténement.
¢ Du choix de I’angle d’obliquité a prendre dans les calculs pour les mémes raisons

Pour un sol cohérent on remarquera en plus que le passage de 1'état de repos a 1'état actif
ne sc fait pas sans remaniement donc sans affecter i la baisse Ia cohésion du sol et ce
principalement sur la surface de glissement. Pour un sol cohérent a I’état actif trés affecté par
la présence d’eau, le choix des paramétres citées ci-dessus ainsi que de la valeur 3 adopter
pour la cohésion, dépendent en plus de la teneur en eau du matériau et pour les milieux
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saturés des pressions interstitielles qui se sont développés a 1 ¢ intérieur du massif donc du
temps. Pour un sol coherent a I’état passif cette méthode est acceptable généralement que pour
des lignes de glissements courbes. La valeur de la butée calculée par la méthode de Coulomb
devient tout a fait illusoire en présence de pression interstitielle.

1.3 ANALYSE PSEUDO-STATIQUE DE MONONOBE-OKABE

Cette méthode est 'extension directe de la méthode de Coulomb vue précédemment.
Mononobé et Okabé (ref.33) et (ref.38) ont adapté les hypothéses de Coulomb 4 savoir :

¢ Ie sol est homogene, sans cohésion et sec.

* Lec mur se déplace suffisamment pour créer dans le massif amont un état d’équilibre
himite.

¢ Une surface de glissement se développe dans le massif amont. Cette surface de
glissemnent est plane passant par ia base du mur. La friction du sol est entiérement
mobilisée le long de cette surface lors de la rupture.

® Le coin du sol délimité par cette surface de glissement et la paroi amont du mur, se
comporte comme un corps rigide, homogene ¢t indéformable.

e Le champ d’accéiération dans le massif de sol est homogeéne et caractérisé par les
accélérations développées a la base du mur.

En considérant 1’équilibre du prisme de glissement ABC (voir figure 1.4 et 1.5), Mononobé
et Okabe schématisent les effets de la sollicitation dynamique par deux forces d’inerties,
horizontale et verticale, correspondant au champ uniforme des accélérations. Ces forces,
horizoniaie et verticale, sont données par ies expressions :

Force d ° inertie horizontale = X, W,
Force d * inertie verticale = Kp W
avec
W : Poids du coin de sol
K, et Ky : Respectivement les acceleranons horizontales et verticales exprimées
comme une fraction de 'accélération de pesanteur “ g °.

I’inclinaison de la surface de rupture est déterminée de fagon a maximiser la pression des
terres sur le mur comme dans la théorte de Coulomb, lorsque le sol se trouve dans un état d ¢
¢quilibre de pouss¢e active. Elle est déterminée a minimiser ces mémes pressions lorsque le
sol se trouve dans un état d’équilibre de butée,

L’ étude de I’équilibre des forces s’exergant sur le prisme ABC (voir figure 1.5a) lorsquc le
sol se trouve dans un état d’équilibre actif permet de déterminer la poussée dynamique totale
P ,cxercée par le sol sur un mur de hauteur H, soumis a des accélérations homogeénes
horizontales K, g et verticales Ky g .On obtient :

1
Pad=~2—7H2(1~KV)Kad (1.3)
Avec

2
K, - cos” (9-p-P) (1.4)

sin( @+ 8)sin(g —i — )
cos(8+ B+ uycos(i — B)

cos;.x.cos2 Beos(8+ P+ p.)iil + \/
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Caractéristiques géométriques

H = Hauteur du mur. :
i = Angle du terre-plein avec | ¢ horizontale.

p = Angle du parement avec la verticale.

Caractéristiques du sol

@ = Angle de frottement interne du sol.
¥, = Angle de frottement de la fondation sur le sol.

& = Angle de frottement du sol sur le mur.
¥ = Poids volumique du sol.

¢ = Caohésion du sol.

Coefficients de poussée

coefficient d’accélération horizontale
coefficient d’accélération verticale
K .4 = coefficient de poussée dynamique a 1’¢état actif
coefficient de poussée dynamique a 1’état passif
.4
= tan 7 (——
# 1-X

v

EalKa
non

~
%
I

)

Fioure 1.4 Notations et symboles : Théorie de Mononobé-Okabé
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1-K,) W,

a. état actif b. état_passif

P.s = Module de la poussée dynamique exercée par le sol sur le mur a 1'état actif
Pps = Module de la poussée dynamique exercée par le sol sur le mur a I'état passif
W, = Poids du massif de sol susceptible de glisser ABC.

R = Réaction sol - sol sur BC dues au frottement mterne.

C = Réaction sol - sol du a la cohésion seule.

K, W, représente la composante horizontale le la force d’inertie

K, W, représente la composante verticale de la force d’inertie

Ficure 1.5 Théorie de Mononobé-QOkabé
Diagramme des forces pour un sol pulvérulent.

L’étude de I’équilibre des forces s’exergant sur ce méme prisme ABC lorsque le sol se
trouve dans un état passif (buiée : figure 1.5b) permet de la méme manicre de dé terminer la
pression dynamique totale et on obtient :

o1
Ppa = 4H A= Ky)K pa (1.5)
Avec
cos’ (@ -p+ P)

sin{p + 8)sin{@+ 7 - ) ?
cos(8 - B+ u)cos(i - B)

Kpd:

cOos p0032 Beos(8— P~ p){l + \/

La méthode de Mononobé —Qkabé ne permet de préciser (comme dans ia méthode de
Coulomb), que P'intensité de 1a force totale dynamique P,y ou P, La direction est supposée
connue par choix adéquat de 1’angle d’obliquité ¢ § °. Mais cette méthode ne donne pas le

11
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point d’application de cette force. Elle ne permet pas de déterminer la distribution des
contraintes sur le parement du mur.

Mononobé et Okabeé (ref.33 et ref.38) considérent que la pression totale dynamique a une
distribution hydrostatique et donc que le point d’application de la résultante se situe i une
hauteur égale a /3 par rapport a la base du mur.

1l convient d'éire prudent dans 1'évaluation de 1’angle de frottement mur - sol, en tout cas
de prendre des valeurs égales a celles prises en analyse statique (ref.16). Dans la pratique
courante on prend :

) . -
c):g voire & = ([zB1)

La position du point d’application a fait et fait encore I'objet d’un certain intérét lors de
nombreuses recherches théoriques et expérimentales, Les essais effectués sur table vibrante
notamment, montrent que sous I'action des excitations harmoniques la résultante des efforts
s’exerce beaucoup plus haut. Nous reviendrons souvent sur ce point dans les paragraphes et
chapitres qui suivent.

1.4 DIVERSES APPROCHES PSEUDO -STATIQUES

La méthode de Mononobé-Okabé s’est trés vite largement répandue dans le monde. Elle a
fait I'objet d’un nombre important d’étude, recherche, extension... etc., par différents
chercheurs. Nous présenterons ici les principales études.

Kapila 1. P. (ref26, 1962), a proposé une méthode graphique pour 1'évaluation du
coefficient de poussée dynamique K.q. Cette méthode a I’avantage de s’appliquer a un profil
de sol queiconque de la surface du massif avec ou sans surcharges. Cette méthode est une
modification de 1a méthode graphigue de Culman couramment utilisée en statique, déduite de
ia méthode de Coulomb.

Prakash S. et Saran S. (ref.45,1966), ont repris la théorie de Mononobé —~Okabé et I’ont
étendu au cas des sols cohérents. Le massif de sol est supposé horizontal avec ou sans
surcharges. Du fait de 1a cohésion une zone de fissuration est prise en compte a la surface du
sol. Comme en statique 1a pression totale est la somme des trois composantes représentant :

s L’influence du poids propre.
¢ L’influence de la surcharge.
¢ D’influence de la cohésion.

Ils ont montré que la contribution de la cohésion 4 la pression totale est la méme en
statique et en dynamigue.

Prakash S. et Basavanna M. (ref.43, 1969), ont fait une étude théorique pour déterminer la
hauteur du point d’application de la résultante calculée selon la formule de Mononobé-Okabé.
Iis ont montré qu’une distribution hydrostatique des contraintes derriére le mur n’était pas
possible dans le cas d’un mur rugueux.

Ces auteurs ont montré également que ['accélération verticale ne modifie pas la
distribution des contraintes derriére le mur. Par conire la rugosité ‘S5 ’ du mur avait une
grande influence sur cette distribution. Dans le cas d * un mur lisse, on retrouve une
distribution hydrostatique.

12
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Seed H. B. et Whitman R. V. (ref.48, 1970) ont fait I’étude parametrique la plus
approfondie a partir de la formule de Mononobé-Okabé . Leurs principales conclusions sont
les suivantes :

¢ L’angle de frottement mur —sol ou la rugosité du mur a peu d influence sur le
coefficient X, et sur la composante horizontale de la pression dynamique totale
Picos 8. 1ls recommandent de faire les calculs en pratique avec :
5=
2
e L'angle de frottement interne ‘¢’ a une influence non négligeable. Dans un
calcul de dimensionnement une sous estimation d¢ ‘@’ dans le calcul du

coefficient de poussée dynamique K,; donne une valeur majorée des efforts
dynamiques P, .

¢ L’inclinaison du remblai ¢ i ° est facteur important. Pour des valeurs croissantes
de ce facteur, le coefficient de poussée K7 augmente plus rapidement en fonction
de I’accélération horizontale K, g .

o [’accélération verticale K,g peut étre négligée tant que celle-ci reste trés
inférieure a I’accélération horizontale Kyg .Ils recommandent de faire les calculs
en pratique avec K, nul.

Considérant la décomposition :
Koy = Kps + AKy

avec K, représentant le coefficient de poussée des terres au repos, Seed et Whitman montre
en effet que 1'on peut estimer le coefficient de 1’incrément dynamique de poussée 4 Ky par :

3
,ﬂx{ad :ZKP‘

avec le signe + si I’accélération est dirigée vers le massif de sol
avec le signe - si I’accélération est ditigée vers | ¢ extérieur du massif pour
un mur vertical avec un remblai horizontal en négligeant 1’accélération verticale.

En pratique, ils recommandent de considérer que le point d’application de la poussée
statique P,. soit situé 4 une hauteur égale i /3 par rapport 4 la base du mur, et celui de
I'incrément de poussée dynamique AP,y soit situé 4 une hauteur égale 4 0.6 H par rapport a la
base du mur.

I y a aussi une version simplifiée de 1'équation de AMononobé-Okabé pour des
conditions passives. Une accélération dirigée vers D'extérieur du massif agit de telle sorte a
réduire la force passive sous sa valeur statigue. Une estimation approximative de cette
réduction de la force par rapport 4 la poussée passive statique proposée par les auteurs est :

APy = 2125 yH* 4

L’accélération horizontale étant A g avec A positif si ’accélération est dirigée vers
I’ extérieur du massif et négatif dans le cas contraire.

13
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Richards R. et £ims D.G. (ref.46, 1979) partant de |’analyse de Afononobé er Okabé
pour estimer P'effort de pousscée transmis par le remblai, proposent une méthode qui tient
compte de P'inertie du mur. IIs ont montré que P'inertic du mur influence les résuitats en
terme €gaux a I'inertie du prisme de sol, lorsque la rupture survient par glissement du mur sur
sa base. Il faut noter que cette méthode est applicable seulement au mur en translation
horizontal. Nous détaillerons cette méthode au paragraphe suivant.

Les mémes auteurs (ref 47, 1991) émdient I'effet de :
e Lavariation de I’angle de frottement sur la surface de rupture avec la profondeur
¢ De la forme de la courbe contrainte - déformation sur la distribution des pressions
des terres ainsi que sur la position du point d’application de la résultante et ce pour
différents modes de déplacements du mur & savoir une de translation, une rotation
par rapport 4 sa base et une rotation du mur par rapport a son sommet,
Pour ¢tudier les effets de la variation de I'angle de frottement sur la surface de rupture
avec la profondeur, ils reprennent les travaux effectués par Dubrova (1963) et Harr (1966)
cités dans leur article pour des murs souténements susceptible de subir une rotation et les
appliquent en dynamique en reprenant le modéle de Mononobé et Okabé. Comme leurs
référents les auteurs considérent une variation linéaire entre deux points extrémes de 1’angle
de frottement interne sur la surface de rupture.

w(z)=2¢z/H- o
avec
H = hauteur du mur
@ = angle de frottement interne du sol

y = angle de frottement soi - sol sur le plan de rupture.

Ils ont constaté que la variation de la position du centre de pression au -dessus du centre
hydrostatique //3 sur le mur dépend plus fortement de ’angle de frottement interne dans le
cas d’une rotation par rapport au sommet que dans le cas d’une translation. Dans le cas d’une
rotation par rapport a sa base, ’allure de la pression des terres est hydrostatique.

Pour ¢tudier les effets de la forme de la courbe contrainte — déformation, les auteurs
supposent une courbe typique classique contrainte — déformation pour un sol dense non
cohésif (voir figure 1.6), a laquelle correspond une résistance de pic caractérisée par * @, et

une resistance résiduelle caractérisée par ¢ @, . Is considérent sur la base d’observation faite

sur modéle réduit que la surface de rupture prend initialement naissance au voisinage du mur
a sa base et se propage progressivement jusqu'a la surface. Donc au début du mouvement ils
reprennent les équations de Mononobé et Okabé avec ’angle de frottement sol —sol variable
sur la surface de rupture avec @ =@, . Lorsque le plan de rupture s’est completement

développé, ils reprennent ces mémes équations avec @ = @, .IIs constatent que :

e Excepté pour les grandes valeurs de 1 accélération horizontale K , l‘allure de la
courbe donnant la variation de la position du centre de pression au-dessus du centre
de pression hydrostatique H/3 en fonction de X pour une valeur donnée du rapport
@,/ @, estplate et amnsi cette variation avec X), est faible.

¢ Une augmentation de 10 % du rapport @/ @ engendre un déplacement de 5 % de
H du centre de pression.

14



Chapitre I- Approche pseudo-statique du comportement dynamique des ouvrages de souténement

contraintes ﬁ

& PCi o,
résiduel : ¢,

. >
déformations

figure 1.6 Courbe classique contrainte — déformation (sol dense non cohésit)

Siddharthan R. , Prakash K. G. et Gary M .N (ref.49, 1991), ont proposé un modéle
semblable a celui de Richards et Elms dans le sens ol le mouvement survient que si les
forces et moments résistants sont dépassés, en tenant compte de la rotation du mur par rapport
a un point de sa base. En d’autres mots, un comportement rigide—plastique est supposé pour le
sol. Les mouvements sous conditions passives causés par le mur sont négligés quand celui-ci
se déplace vers le massif, le mur se déplace alors progressivement vers | ¢ extérieur chaque
fois que la résistance limite est dépassée. Dans le modéle proposé, 1a translation et la rotation
autour d'un point situ¢ sur la base sont choisies comme inconnues.

Les facteurs tels que la résistance mobilisée par le sol de fondation contre la rotation, le
moment d’inertie du mur et le moment appliqué, dépendent du centre de rotation. La sélection
de ce centre affecte le déplacement du mur calculé. Dans la procédure proposée le centre de
rotation est choisi avant le lancement de 1’analyse dynamique. Le déplacement du mur ainsi
que sa rotation autour de ce point sont alors calculés. De ces résultats on tire le déplacement
du sommet du mur en fonction du temps. Ensuite en faisant varier la position du centre de
rotation sur la base du mur, un certain nombre de déplacements finaux du sommet du mur
sont calcul¢. La plus grande valeur obtenue pour le sommet du mur a la fin de I’excitation est
considérée comme mode de déplacement du mur.

L’étude paramétrique sur un cas (figure 1.7) a montré que :

» La position sur la base du centre de rotation affecte grandement les modes de
déplacements du mur et la grandeur du déplacement du sommet du mur. Si le cenire
de rotation est proche du talon du mur seul la translation est prépondérante. De plus
le déplacement maximum du mur est obtenu lorsque e centre de rotation se trouve a
une distance proche du talon du mur.

¢ La présence d'une composante verticale du séisme joue un rdle déstabilisant et
accroit les déplacements du mur.

e L’angle de frottement interne sol - fondation du mur affecte fortement les
résultats{contrairement 3 I‘é¢tude menée par Richards et Elms (ref.46) ou il avait été
constaté un faible influence de ce paramétre). Toute augmentation de la valeur de
cet angle engendre comme attendue une diminution de 1a rotation.

¢ Le contenu fréquentiel ¢t I'amplitude de 1’accélérogramme utilisé affectent
grandement fa réponse du mur.
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Figure 1.7 Mur de souténement étudié (ref.49)

Dewaikar D. M.(ref.17, 1991) propose un modéle original pour 1’étude de la pression
dynamique des terres derriére un ouvrage de souténement. Celui-ci utilise la méthode des
tranches (verticales) pour déterminer la poussée dynamique et son point d'application. Le
coin de sol susceptible de glisser est déterminé par la méthode de Mononobeé et Okabé. Celui-
ci est ensuite découpe en tranches verticales de méme largeur (voir figure 1.8). Pour une
tranche quelconque ¢ i’ les forces en présence sont le poids W; de celle-ci, plus les actions
des tranches de part et d ‘ autre (qui agissent sur les interfaces) F;., et F,. Nous avons ensuite
les forces dynamiques horizontaies X, Wy, et verticales X, W (dont la derniére se retranche

ou s’ajoute au poids). Et enfin la réaction R, du sol sur la surface de glissement,

/:Pad \

Surface de rupture

Figure 1.8 Méthode des tranches
representation des forces s ’exercant sur une tranche
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L.’ auteur suppose une variation progressive de ! inclinaison de la force s exergant sur une
interface de la tranche, de la valeur zéro pour la premiére face de la premiére tranche a
I’extrémité du coin de sol opposé au mur, a fa valeur du frottement mur - sol pour la derniére
tranche en contact avec le mur. Cette variation est formulée en faisant apparaitre un paramétre
‘P’ lequel est déterminé en recherchant 3 maximiser le renversement.

Une étude paramétrique de cette méthode a montré que :

e L’angle de frottement inteme du sol, ’amplitude de 1'accélération considérée
influencent la position de la résultante des pressions dynamiques

* La présence d’une accélération verticale engendre un plus grand renversement du
mur

e La distribution des pressions derriére le mur est non rectiligne.

Woodward P. K. et Griffith D. V. (ref.59, 1992) ont présenté un autre modéle original ot
le sol modélis¢ par éléments finis est considéré comme matériau parfaitement plastique et les
accélérations sont supposées étre appliquées de fagon pseudo-statique.

Les résultats obtenus comparés avec ceux obtenus par la méthode de Mononobé et Okabé
sont en bon accord.

1.5 METHODE DE RICHARDS ET ELMS.

Richards et Fims (ref.46, 1979) reprenant les hypothéses de AMononobé et Okabé, et
cvaluant la pression dynamique des terres selon la méthode de Adononobé-Okabé ; écrivent
I’équilibre des forces agissant sur le mur en y incluant les forces d’inerties dues au champ
d’accélération (figure 1.9).

Ils déterminent ainsi les composantes horizontales © 7 ‘et verticales ‘A’ de la réaction a
la base du mur.,

N=Q1-K, W, + P, sin(§ + )

F=P,cos(d+a)y+ K,w,

Le mur commencera a glisser le long de sa base lorsque la composante horizontale de la
réaction du sol Fsera:

F=N igo,

On déterminera ainsi le poids limite du mur ¢ W, ’qui, soumis au champ d * accélération

(K,2.X, g), peut résister sans se déplacer.

W’: :}_}HZKM(OOS(J_‘_ ﬂ)_sm(5+ﬁ)tg¢b) (110)
2 @, —igu

Dans I’expression ci-dessus K, est donné par la méthode de Mononobé-Okabé, La valeur
de W' doit rester finie pour garder un sens physique, cc qui conduit & une condition
restrictive sur les accélérations :
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K,<K, avec K.=(1-K)ige, (1.11)

Cette condition est indépendante de la géométrie du mur et du remblai. Connaissant le
frottement sol —fondation du mur @, , elle nous indique si un mur poids peut étre construit

pour résister 4 un champ d’accélération (X, g, X, g ) donné sans se déplacer. La valeur limite

K:, diminue lorsque ¢, diminue ou lorsque X, augmente. ’influence de I'accélération
verticale est plus sensible lorsque le frottement o, augmente.

P

K, W i
J+ pf
K, Wy
W
NT B

@,

F

W,, = Poids du mur

B = Réaction du sol de fondation sous 1'ouvrage

N = Composante verticale de la réaction du sol

F = Composante horizontale de la réaction du sol

P.. = Poussée dynamique du sol sur le mur calculé par la méthode de M-O
K, W,, représente la composante horizontale de la force d’inertie du mur

K, Wnreprésente la composante verticale de la force d’inertic du mur

@, représente le coefficient de frottement fondation du mur - sol de fondation
A représente angle du parement du mur du coté du massif de sol

S représente le coefficient de frottement mur — sol

X
:taﬂ_l h
# 1-X

v

Figure 1.9 Schéma et notations pour la Méthode de Richards et Elms.

L’expression (1.10) peut s’écrire de la fagon suivante :
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Chapitre | Approche pseudo-statique du comportement dynamique des ouvrages de souténement

W= % H (1-K )K,,C (1.12)

avee

_cos(8 + f)—sin(3 + PYgp,
(1-X, g, — K,

(1.13)

id

Si on désigne par W le poids du mur nécessaire a assurer la stabilité statique du mur vis a
vis du glissement, on obtient une expression similaire a (1.12) avec les coefficients X s €t

C; correspondant respectivement 4 K, et C,,,obtenus en remplacant dans ces derniers les

coefficients relatifs aux accélérations K, et Kv par zéro.
7 1 z
W.=5A1"K.C, (1.14)

A partir de ces différentes expressions, on peut définir trois facteurs de sécurité
Fw, Fr, F;,

W, (Q-K)X{ C,
Fp=—".=(— 2 2y 2= F, F avec 1.15
w W ( X, )(Cm) 7 (1.15)
1- i
Fr _A-K)K, ot F-Cid (1.16)
Kas Cls

Pour une sollicitation donnée (&£ ,g,K, g) qui respecte les conditions (1.12),1e facteur Fw
représente le rapport entre les poids du mur nécessaire A assurer la stabilité dynamique et la
stabilit¢ statique vis a vis du glissement. Fy est le produit de deux facteurs :

Fr relatif 2 la pression des terres
Fr qui traduit les effets de 1 ‘inertie du mur.

Richards et Elms ont montré que ces deux facteurs Fr et F; sont du méme ordre de
grandeur. Les effets de I'inertie du mur ne doivent donc pas d’aprés les auteurs étre négliges,
L’étude de la variation de ces facteurs en fonction de I’accélération (X »& ) 2 montré que le
terme F w croit plus rapidement que le terme Fr ou F; pour des valeurs croissantes de X b -

De plus on remarque que pour résister a une sollicitation X »= 03et X =0, un mur
doit étre trois fois plus lourd que pour étre statiquement stable. Et ce rapport doit tre de
douze pour un coefficient d’accélération K, = 0.5. Ce qui n’est pas ¢conomique.

Inversement le facteur de sécurité Fy étant donné, connaissant la courbe de variation de
Fw en fonction de X,, on peut déterminer 3 quel séisme un mur poids peut résister. Cette
courbe devient asymptotiquement infini pour un coefficient limite de 1’accélération X + Par
conséquent il devient difficile et méme impossible (irréaliste) de construire un mur de
souténement gravitaire susceptible de résister 4 une accélération donnée proche de X . S Sans
se déplacer. Il n’est donc pas économiquement envisageable de dimensionner le mur pour
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s"opposer a tout déplacement. On doit donc considérer un déplacement maximal admissible
pour le mur, sans qu'il y ait endommagement d¢ 1‘environnement immédiat.

Accélération  Vitesse Vitesse - Déplacement
Kimg du sol absolue du sol relative du mur relatif du mur
> =
> <]
s

-

\

VIV

B
c/

vt Vi vi vt

—— Accél€ration du mur constante par a coup

Figure 1.10 Méthode de Richards et Elms :
Déplacement incrémental d’un mur poids.

Comme ['excitation dynamique est transitoire, Richards et FElms proposent de
dimensionner le mur selon la méme démarche que celle proposée par Newmark (ref.37, 1965)
pour apprécier la stabifité des talus, pour un certain déplacement admissible. La méthode sc
base sur ’image de rupture progressive. On considére que lorsque l'accélération horizontale
dépasse une valeur limite X' g il v a déplacement relatif du mur par rapport au sol. Le mur

20



Chapitre 1 Approche pseudo-statique du comportement dynamique des ouvrages de souténement

pendant son déplacement relatif par rapport au sol, a une accélération supposée constante
K g . La fin de ce déplacement survient lorsque les vitesses du sol et du mur redeviennent

egales. Ceci est schématisé sur Ia figure 1.10.

On voit ainsi que le déplacement total d’un mur poids du a une sollicitation dynamique
ne se produit pas en une seule fois mais par 4 coups c’est i dire en une série de petits
déplacements chaque fois que 1’accélération limite est dépassée. Pendant ’excitation lorsque
la base est accélérée ;

Soit I’accélération est dirigée vers I’extérieur du massif (aval du mur), les forces d ‘inerties
agissent alors dans le sens inverse et créent une situation passive pour I’ensemble mur — sol.
En tenant compte du fait que les forces nécessaires pour obtenir 1a rupture du sol a I’état
passif sont trés importantes, il est logique de considérer dans ce cas qu'il n'y a pas de
déplacement relatif entre le mur et le sol.

Soit [’accélération est dirigée vers le massif de sol (amont du mur), alors les forces agissent
dans le sens inverse et créent ainsi une situation active pour I’ensembie mur - sol.

Pratiquement, dans une premiére partic le sol et le mur se déplace ensemble, lorsque
I'accélération critique du mur est atteinte, fc mur commence i sc déplacer relativement par
rapport au sol avec une accélération constante égale a ’accélération critique. La vitesse
relative du mur croit réguliérement. Lorsque la vitesse relative du mur par rapport au sol
s’annule, le systéme se remet a se déplacer ensemble Jusqu’a ce que 1’accélération retrouve sa
valeur critique,... stc. Ce procédé répété plusicurs fois crée I'image progressive des
déplacements relatifs du mur, par * pas discrets °.

On peut ainsi calculer le déplacement total d’un mur de poids W, , soumis A un séisme
donné (K, g,K, g) et déterminer le seuil d’accélération a partir de I’équation obtenue en

€crivant que la réaction horizontale est égale a sa valeur limite donnée par (1.9). On obtient
ainsi le seuil X donné par :

Pog (Kt )008(8 + B) + Ky, = [(1= K, YW, + Py (K )sin(5+ B)tgp, (1.17)

Le déplacement final calculé par cette méthode peut étre comparé au déplacement
maximal admissible. Avec quelques itérations sur les calculs sus-décrits, on peut déterminer
un poids optimum pour que le mur soumis A un séisme donné, se déplace au maximum de la
valeur prescrite.

La méthode d’analyse de Richards et Elms conduit aux deux remarques suivantes

e  Un mur lourd résiste mieux qu’un mur plus léger 4 une sollicitation donnée. Le seuil
K ;. o8t plus élevé lorsque le poids du mur augmente.
® Un séisme avec quelques pics d’accélération peut entrainer un déplacement total du

mur moins important qu'un séisme moins violent mais pour lequel le seuil
d’accélération serait plus souvent dépassé.

Ces deux remarques ne s’appliquent qu’aux murs susceptibles de se déplacer

horizontalement sous I'effet d'une excitation dynamique, ce qui représente une limitation
importante de cette méthode.
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Approche psendo-statique du comportement dynarnique des ouvrages de souténement

1.6 CONCLUSIONS

En général les méthodes pseudo-statiques pour la plupart sont basées sur la méthode de
AMononobé et Okabé qui est une extension de la méthode de Coulomb. Déja, 1a méthode de
Coulomb (comme nous I’avons vue en 1.2) présente un certain nombre de limitations que 'on
retrouve dans la méthode de Mononobé et Okabé. D une maniére générale I’on retrouve dans
les méthodes pseudo-statiques :

L’hypothése d’une surface de rupture plane, inacceptable en butée. On remarquera
que dans les méthodes pseudo-statiques les déplacements engendres 4 I'état passif
du systéme mur —sol sont négligés ¢’est a dire qu’une surface de rupture en butée
n’est pas considérée.

La necessité d’une estimation de ’angle d’obliquité sur le parement. Prakash et
Basavanna ont montré que la valeur de cet angle influc grandement sur la
distribution des pressions dynamiques sur le mur. Ce qui est en contradiction avec
I’étude paramétrique mencée par Seed et Whitman.

Que le sof est considéré comme un matériau rigide — plastique et par conséquent la
déformation de celui-ci au voisinage du mur n’est pas considérée ainsi que la
variation de ses caractéristiques physiques d'unc part et de U'influence de I"aspect
dynamique du chargement (par ex nombre de cycle) sur ces caractéristiques d’autre
part.

Que l'orientation de la surface de glissement est considérée constante durant lz
sollicitation.

Que D'influence de la nature des couches de sol sous I'ouvrage n’est point
considérée ainsi que la variabilité de leurs caractéristiques physigues.

Que les accélérations dans e massif de sol sont considérées uniformes méme pour
des ouvrages de grande hauteur.

Que les phénomeénes d’interactions sol-structure sont ignorés. Ces méthodes
appliquent généralement la mécanique des corps solides indéformables (pouvant se
déplacer sur des surfaces de glissement).

Malgré ces limitations, ces méthodes se sont largement répandues a travers le monde .
On ne peut sur la base de I'exposé d’une méthode rendre compte de son aptitude a représenter
le comportement réel d’un ouvrage. Seule Ia comparaison de ces résultats avec
I'expérimentation ou I'observation sur des ouvrages réels peut aboutir a des conclusions
objectives. La présentation des principales études expérimentales fait I'objet du chapitre
suivant et une comparaison des résultats est faite a la fin du chapitre.
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Chapitre 2 Approche experimentale du comportement dynamique des ouvrages de sonténement

CHAPITRE 2:

APPROCHE EXPERIMENTALE
DU COMPORTEMENT DYNAMIQUE

DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT

2.1INTRODUCTION

Les ¢tudes expérimentales du comportement des ouvrages de souténement aussi bien en
statique qu’en dynamique ont été et restent une étape obligatoire pour acquérir une meilleure
compréhension des différents phénomeénes liés a leurs comportements. De plus ces études
sont mdispensables pour contréler applicabilité ;

e des différents modéles utilisés pour schématiser le systéme fluide - sol - structure en
général

o des différentes méthodes utilisées pour DPévaluation des pressions dvnamiques
latérales.

Les expériences en grandeur nature, du fait de la difficulté a les réaliser, sont rares. Par
confre, pour des raisons contraires, les expériences sur modeles réduits sont trés courantes et
ce sont principalement celles-ci que 'on trouve dans la littérature. Méme les rapports
concernants des sinistres pendant les tremblements de terres sont relativement rares.
Généralement, seuls ceux ayant été spectaculaires (déplacements trés importants) ont fait
I’objet de rapport, ayant permis ainsi d’acquérir certaines donnges concernant les
performances des ouvrages de souténement. Mais généralement les informations ne sont pas
suffisamment détaillées pour permettre des conclusions claires. De plus dans la plupart des
cas, ces relevés ont éte effectués pour des ouvrages de souténement en présence d’eau (rmurs
de quai, paiplanches... ctc.) pour lesquelles la rupture ne survient pas seulement a cause de
I’ augmentation des pressions latérales exercées sur la paroi avale de ’ouvrage, mais plutdt a
caus¢ d'une action combinée de cette augmentation des pressions. avales, de la liquéfaction et
de la diminution de la pression de 1’cau sur les parois amonts. On citera

e Mur en palplanche a Akita au Japon en 1983 qui subit un déplacement résiduel de
1.5m

o Affaissement d’un mur poids et déplacement de 1m d'une paroi dans le port de San
Antornio-Chili en 1985.

o Déplacements latéraux excessifs au port de Oakland en 1989 durant le tremblement
de terre de Loma Priéta.

Pour les ouvrages de souténement loin d’un front de mer, il y a remarquablement peu de
documentations sur des déplacements significatifs. Dot I'importance et la nécessité¢ d’étude
expérimentale et pour les raisons suscitées au-dessus, sur des modeles réduits.

Dans ce chapitre, nous verrons tout d’abord les principales expériences effectuées sur

modeles réduits, les résultats expérimentaux les concernant et finalement les comparaisons
avec les modéles pseudo-statiques. Les comparaisons avec les modéles dynamiques
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élastiques, viscoélastiques, et non linéaires seront mentionnées dans Ie chapitre apres ou en
méme temps que la présentation du modele dynamique.

Par la suite nous nous attarderons sur I’expérimentation de Chouver (réf.12) ...etc. dont
nous exploiterons les résultats afin de comparaison, validation... etc. avec les modeéles
théorigues examinés. Finalement nous cldturerons ce chapitre par une discussion-conclusion .

2.2 EXPERIENCES SUR MODELES REDUITS

Depuis le début du siécle les expérimentations sur modéies réduits se sont au fil des annces
perfectionnées. Les premiers étaient effectués a 'aide de caisse rigide rempli de materiau sol
dont une des parois représentait un mur de souténement fixe, celle-ci reposant sur une table
vibrante. Puis des améliorations techniques ont été apportées a ce modéle pour pouvoir
prendre en compte différents modes de mouvements comme la translation et la rotation. Puis
la caisse rigide s’est transformée en cuve rigide a lintérieur de laquelle on plagait une
maquette pouvant représenter soit un mur poids, soit un mur cantilever, soit une palplanche,
soit une paroi moulée et le tout avec ou sans ancrage.

Mais ce type de modéle posait le probléme de la similitude avec le modeéle réel qu'il est
sensé représenter. Entre le modéle réel et le modéle réduit, on assistait a une réduction des
dimensions donc des efforts sans que 1'on ait réduction des caractéristiques mécaniques. De
ce fait pour palier a ce probléme.

Ces derniéres décennies ont vu se développer parailélement les expérimentations en
centrifugeuse qui pouvait engendrer des accélérations importantes pour ramener le niveau de
sollicitation 4 un niveau similaire au niveau réel.

Dans ce qui suit nous rapporterons essentiellement les essais et principalement leurs
résultats pour ceux effectués sur les murs poids, cantilevers, retenant un massif de sol
pulvérulent sec. T.es autres types d’ouvrages de souténement tels que les parois moulées,
palplanches... etc. retenant un massif de sol cohérent retenant un massif de sol particllement
ou totalement saturé avec ou sans surcharge, avec ou sans ancrage ne seront pas présentés du
fait de I’objet de notre travail d’une part et de leur différence de comportement d’autre part.

On remarquera, que les principaux essais concernant ce type d’ouvrage rapportés dans la
littérature commune. ont été effectués dans les décennies précédentes.

Parmi les premiers, Mononobé et Matsuo (1929) et Jacobsen {1939) cités par Seed et
Whitman (réf.48) ont effectué des essais a I’aide de caisses rigides remplies de sable sec, ot
subissant des excitations harmoniques horizontales a ’aide d’une table vibrante. Les mesures
des pressions dynamiques ont 6t effectuées sur une des parois latérales de la caisse rigide.

Les résultats expérimentaux sont en bon accord avec la théorie de M. ononobé-Okabé quant
i l’amplitude de la pression dynamique totale, pour des accélérations inférieures a 0.4g .
Jacobsen a trouvé que I¢ point d’application de 'incrément dynamique de la force se situait a
une hauteur de 2/3 H i partir de la base du mur et a mentionné également que la fréquence de
vibration 4 un méme niveau de Paccélération n’a pas d’influence sur leurs résultats
expérimentaux.

Murphy V.A.(réf.34, 1960) a présenté des résuitats obtenus sur modéles réduits pour un
sable sec. Il est d'un intérét tout a fait particulier pour la pratique de noter que les lignes de
glissements observées pendant les essais dynamiques étaient considérablement moins
inclindes par rapport a 'horizontale que celles observées pendant un essai statique (figure2.1).
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P — - Cas statique
P — Cas dynamique

Figure 2.1 : Ccomparaisons des lignes de glissements

Ishii Y., Arai H. et Tsuschida H, ( 1é£.24, 1960) ainsi que Matsuo H. et Ohara S, (réf.32,
1960) ont effectué des essais a I'aide des caisses rigides remplies de sables et montées sur des
tables vibrantes. Les mesures des pressions dynamiques ont été faites comme précédemment
sur une des parois latérales de la caisse, qui peut étre fixe ou mobile appuyant sur des ressorts
de rigidités différentes selon 1'essai.

Matsuo et Ohara ont confirmé les résultats qu’ils ont obtenus par leur méthode méthodes
analytiques (voir chapitre suivant), pour les murs fixes, en ce qui concemne Pamplitude de la
force dynamique et de son point d'application, situé & mi - hauteur environ.

Ishii Arai et Tsuschida ont trouvé pour les murs fixes que la force totale dynamique est a
peu prés égale (un peu inférieure) a celle prédite par Mononobé et Okabé mais son point
d’application se situe 3 0.4 H  partir de la base du mur fixe. Ils ont constaté que les pressions
résiduelles mesurées aprés la fin de la sollicitation dynamique sont plus importantes que les
pressions statiques initiales. Leurs distributions apparaissent triangulaires tandis que celles
des pressions dynamiques avaient une allure parabolique. Ils montrent également que pour
des sollicitations inférieures a 0.5g , les accélérations dans le massif sont sensiblement
uniformes et presque égales a la sollicitation, ce qui confirme une des hypothéses de la
méthode de Mononobé et Okabé et qui a été largement reprise par la suite. De plus les
résultats des tests montrent 'importance du mode de mouvement et de la grandeur du
mouvement du mur sur les pressions des terres.

Prakash S.et Nandakumaran P. (réf.44, 1973) ont effectué des cssais anaiogues aux
précédents sauf que dans ce cas une des parois latérales, convenablement réglée, pouvait se
déplacer ou rester fixe durant I’exciiation. Le réglage initial consistait a mettre le sol dans un
état actif par rotation du mur sur sa base. Des essais pendant Jesquels le mur est fixé a cette
position active et d’autres pendant lesquels le mur était libre de se déplacer ont été effectués.

La distribution de I'incrément des pressions dynamiques pendant un essai, avec le mur fixe
n’est pas hydrostatique. Dans le cas du mur mobile la distribution est analogue mais la
résultante plus petite.

Ichihara M..Matsuzawa H.et Kawamura (réf. 23, 1975) ont comparé leurs résultats
expérimentaux avec ceux obtenus par Mononobé et Okabé. Les essais effectués concernant la
mobilisation et le développement des pressions dynamiques actives présentent Ia particularité
de mesurer linclinaison ‘S’ de la résultante exercée sur I’écran considéré rigide et
susceptible de se déplacer pendant I’excitation,

1l a été noté que lorsque 1'accélération croit, 1a résuitante des pressions dynamique croit,
son inclinaison sur I’écran décroit et 1a hauteur de son point d’application croit légérement.
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Shibata T., Sato T. et Miura K.(1éf.53, 1975) ont cffectué aussi des essais a 1’aide d’unc
caisse rigide remplie de sable et montée sur une table vibrante. Ils ont constaté comme
attendu d’ailleurs que les caractéristiques de réponse de fréquence de la pression, suivent
qualitativement la tendance classique des courbes de réponse.

IIs ont constaté qu’une augmentation de la déformation imposée, conduit 3 une diminution
du module tangent et une augmentation de 1'amortissement,

Lai C. 8. (réf.30, 1979) a réalis¢ des expériences sur des modéles réduits libres de se
déplacer durant les sollicitations. Le dispositif expérimental ctait constitué d'une cuve a sable
rigide dans laquelle est disposée une maquette de mur poids sur une couche sable qui soutient
un remblai de sable (figure 2.2}

maquette

100
] Vv

&~

45.5¢cm

25cm

Figure? .2 : Modéle expérimental de Lai

Ia sollicitation est donnée par une table vibrante sur laquelle repose la cuve de sable.
Contrairement aux auires expériences, le mur étudié n’est pas relié directement a Ia table
vibrante Le mur étant dimensionné de telle sorte que sa cinématique soit essentiellement une
translation horizontale. La sollicitation expérimentale étant un accélérogramme synthétique.
Le mur expérimentalement se déplace par a coups correspondant aux pics de la sollicitation.
Plusieurs murs de méme géométric ¢t de masse différente ont été testés afin de mettre en
évidence le réle de 'inertie du mur. I1 a été constaté que pius le mur est iéger, plus le
déplacement est grand. Ces expériences confirment certaines hypothéses de la méthode de
Richards et Elms, des calculs effectués pour ces expériences avec cette méthode donnent des
déplacements en accord avec les déplacements obtenus expérimentalement.

Sherif A. Ishibashi 1. et Lee C. (1éf.52, 1981) ont réalisé des expériences similaires a celles
de Ichihara, Matsuzawa et Kawamura. lls ont remarqué que si on définit I’état de rupture de
poussée (état actif) par un déplacement du mur de H/1000, les pressions latérales dynamiques
calculées par la méthode de AMononobé ct Okabé correspondent avec les résultats
expérimentaux. IIs ont noté également que I’accroissement de I'incrément dynamique des
pressions agit 4 mi — hauteur.

Chouvet (réf.12, 1983 )a réalisé des expériences sur modéles réduits dans le milieu
bidimensionnel de Schneebeli. Une description détaillée est présentée plus loin. II a utilisé
deux maguettes de mur gravitaire de méme geométrie et de masse différente et une maquette
de mur cantilever, pouvant se déplacer librement dans le massif sans étre liées directement 4
la base.
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Il a €t€¢ remarqué que les maquettes de murs poids ont un mouvement dans lequel la
rotation joue un rdle trés important, par contre e mur cantilever se déplace essenticllement
horizontalement avec une trés faible rotation au début de toutes les expériences.

Il a été constaté que pour des sollicitations, plus I'accélération est €levée, plus le mur se
déplace.

Pour des sollicitations de tvpe séisme(accélérogramme synthétique), il a été remarqué que
les grands déplacements pour les trois maquettes surviennent aux méme instants,
correspondants aux pics d’accélérations de Ia sollicitation.

Un résultat supplémentaire obtenu par Pauteur est que le mur gravitaire le pius lourd
résiste moins que le mur poids léger, ce qui met en évidence Ueffet de I'inertic du mur pour
ce type de mur. Ceci est en désaccord avec les prévisions de la méthode de Richards et Elms
mais s'explique du fait que de la rotation des murs étudiés est importante et que la méthode de
Richards et Elms n’en tient pas compte, ce qui en fait limite I’applicabilité de cette méthode
qu’au mur en translation.

Ortiz L., Scott R.et Lee J. (réf.40, 1983) ont réalisé des expériences sur des modéles réduits
dans une centrifugeuse. IIs ont étudi€ le cas d’un mur cantilever.

Ils ont remarqué que les prédictions obtenues avec la méthode de Mononobé et Okabé sont
en bon accord avec les résultats de leurs expériences en ce qui concerne la résultante des
pressions. Ils notent également comme [shir .drai et Tsuschida que les pressions résiduelles
apres la sollicitation sont supérieures aux pressions statiques initiales et constituent une
grande portion du maximum développé au cours de la sollicitation.

Musante H. et Ortigosa R. (réf.35, 1984) qui ont effectué des expériences sur des murs
poids pivotant autour de I’extrémité aval de leur base ont aboutit & ces mémes conclusions.

Sheriff A. et Fang (1984) mentionné par Bakeer et Bathia (réf.2, 1990), ont aussi trouveé,
que la pression des terres pour un mur susceptible de se mouvoir qu’en rotation autour de son
sommet n’est pas hydrostatique et que e point d’application de la résultante se trouve dans la
région centrale du mur.

Bolton et Steedman (réf.5, 1985) ont effectué des expériences sur des modéles réduits en
centrifugeuse. Les modeles considérés sont des murs cantilevers i base fixe et des murs poids
{figure 2.3). s ont montré que pour les murs cantiievers une rotation de un degré (1°) du mur
engendre une perte de 10 % de ’angle de frottement mobilisable.

sable 135nﬁm sable
195 mm

30 mm

base base

Figure 2 .3 : Modéles réduits en centrifugeuse . mur cantilever ef mur poids.
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Pour les murs poids de masse différente dont la face en contact avec le remblai est lisse et
pour lesquels la surface de fondation a été rendue rugueuse (par collage de granulé de sable).
Les auteurs ont observé la formation des lignes de glissement a partir desquels ils ont évalué
la valeur de I'angle de frottement mobilisable. Les murs poids librement déplagables sur des
sables denses sont fortement susceptibles d’engendrer un ramollissement a 1’interface sol -
fondation qui produirait une chute de 1'angle de frottement interne @ & sa valeur critique.

Young (1985)et Thurston (1986,1987) mentionné par Cetin Soydemir (r¢£.10) ont effectué
un grand nombre d’essais a la table vibrante pour des murs rigides. L’objectif premier de ces
tests étaient de valider, de comparer les résultats obtenus par la méthode analytique de Wood
(1973. voir chapitre 3)avec les résultats expérimentaux. Le modéle de Wood a été adopté
comme base pour le modéle sismique des murs de souténement rigides par la * NEW Zealand
National Sociéty for Earthquake Engineering *. Les pressions dynamiques engendrées par le
sol sur le mur de souténement ont été mesurées directement lorsque le pic de I’accélération
augmentait de 0.g a 0.6 g par incrémentation de 0.05g .

11 a ¢té observé que les résultats expérimentaux étaient en bon accord avec les prédictions
obtenues par la méthode de Wood. De plus la poussée résultante mesurée s’exercant sur
I’écran rigide maintenu fixe était de deux i cinq fois supéricures d celles prédites par
Mononobé et Okabé ou Seed et Whitman.

Ishibashi et Fang (réf.10, 1987) ont rapporté les résultats d'une séric d’essais a la table
vibrante, pour des modeles rigides fixes ou hbres de se déplacer, de mur de souténements. Les
pressions dynamiques exercees par le sol sur le modcle reduit ont €té mesurces pour différent
mode de déplacement du mur. II a été constaté que plus Ia rotation du mur par rapport a la
basc €tait possible, plus on se rapprochait de la solution de Mononobé et Okabe.

Kawamura M. et Kuribavashi F.(réf.27, 1987) ont effectué des essais a la table vibrantc
afin d étudier le phénoméne d’interaction sol — structure sur 1a pression dynamique des terres.
Divers modes de mouvements et divers murs poids différents ont été envisagés ainsi que
divers états de densité initiale.

ils ont constaté que :

o Les caractéristiques de la pression des terres dynamiques sont complétement
changés suivant le mode de mouvement du mur lequel est déterminé par le poids du
mur et, la densité du remblai a une accélération constante,

s Dans le cas d'un mur léger ou le mouvement du mur est inférieur a H/100, les
observations effectuées correspondent bien avec celles calculées par la méthode de
Mononobé et Okabé. La hauteur relative du point d’application de la force augmente
de 0.35 4 0.37 suivant I’amplitude de I’accélération horizontale.

¢ Dans le cas des murs pesants (lourds) le mouvement du mur augmente
soudainement aprés que I’accélération ait atteint 200 gal ,le coefficient de pression
des terres augmente et ie point d'application de la résultante tombe a H/3 environ &
cause du changement soudain du mouvement du mur.

Anderson (1991) Rapporté par Withman R. V. (réf.57) a effectué des essais en
centrifugeuse pour des murs poids pouvant effectuer qu'une rotation autour de leur talon et
s’appuyant sur des ressorts qui s’opposent a la rotation du mur, retenant un massif de sable
sec(voir figure 2.4). Trois types de ressorts différents ont €té utilisés.

11 a été constaté que la poussée exercée par le massif de sable sec €tait minimale lorsque la
rotation du mur vers 'extérieur était maximale et n’était pas beaucoup plus grande que sa
valeur initiale. Alors au moment ou la rotation est maximale, la principale force dynamique
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est la force d’inertie sur le mur lui-méme et la composante dynamique de poussée contribue
un peu a augmenter la rotation.

Le second résultat important est qu’une poussée résiduclle se développe. L'amplitude de
cette poussee residuelle est significative. Dans les ¢ssais, ¢lle €tait proche de la poussée des
terres au repos et se maintenait a cette valeur. Son point d’application est & environ 0.4H . Le
coefficient de poussée calculée théoriquement pour la poussée était a peu prés de 0.6 . Cest
une valeur iimite que peut supporter un mur.

La poussée residuelle était 2 peu pres égale a ceile obtenue par la méthode de Adononobs et
Olkabeé et ce pour des rigidités différentes des ressorts.

La poussce des terres €tait maximale lorsque la rotation se faisait vers le rembiai.

sable

£ ”

ressort filler /

Figure 2.4 : Mur cantilever (Anderson)

Une autre série d’essais intéressants sur une longue table vibrante de 5.m a été effectué par
Budhu M., Neelarkantan et Richards R. en (réf.9, 1993) sur un mur en aluminium retenant du
sable sec mais avec ancrage. L’accélération provoquée horizontale de fréquence de 3hz
passait progressivement de Og a 0.6g puis a Og . I est intéressant de constater que méme pour
un mur avec ancrage les résultats expérimentaux obtenus par les auteurs et les prédictions de
la méthode de Mononobé et Okabé sont en bon accord en prenant pour le frottement mur sol
une valeur de & de 2 3¢ .

De méme Zeng et Steedman (1993) rapporté par Stamatopouios et Constantine ont effectué
des essais en centrifugeuse pour des murs cantilevers avec ancrage retenant un massif de sable
sec. Il est remarquable que méme dans ce cas les résultats trouvés soient similaires a ceux de
Anderson et Al

2.3 APPROCHE EXPERIMENTALE DE CHOUVET

2.3.1 Dispositif expérimental

Un dispositif expérimental représenté sur la figure 2.5 a été utilisé par Chouver (réf.12)
avec comme matériae de remblai des rouleaux de duralumin dit matériau de Schneebeli. La
base du biti, reliée 4 un asservissement, permettait de le soumettre 3 des sollicitations
dynamiques sinusoidales a fréquence imposée. Deux murs poids de méme géométrie mais de
masses différentes, ainsi qu’un mur cantilever ont été testés . Les modéles de structure avaient
un mouvement entierement libre.
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Qualitativement le matériau de Schneebeli posséde des propriétés mécaniques voisines de
celles des matériaux pulvérulents il est donc analogique. La caractéristique principale de ce
matériau cst d’étre bidimensionnel, ce qui permet de traiter un probléme plan en se libérant
des phénoménes parasites dus aux frotiements latéraux. Les rouleaux de¢ duralumin sont de
3mm ou Smm de diamétre et de 60mm de longueur. Les rouleaux de 3mm sont circulaires.
Les rouleaux de Smm sont soit circulaires soit aplatis suivant une génératrice, ces derniers
permettant d’éviter toute régularité dans I’arrangement géométrique.

: /
T~ %Capteurs —~—

2 accélérométres

rouleaux

aval de amont
Schneebeli

. T 0.29 ’I 0.45

0.20
0.27

1 '| D_"l

excitation M.T.S. 2 accéléromeétres

Mur poi
Base: 12 cm
Largeur au sommet : 0.085

Hauteur : 20 cm

Longueur : 100 cm
Hauteur : 60 cm

Figure 2.5 : Schéma descriptif du dispositif expérimental pour les murs poids.

Les deux murs poids ont la méme géométric et sont constitués de plaques d’acier et de bois
assemblées rigidement. La densité du mur poids est de 3.10 dont le rapport a la densité du
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matériau de Schneebeli est de 2.25,ce qui correspond au rapport des densités béton - sable sec.
Le poids du mur léger est dz 3.800 kgf et celui du mur iourd de 6.800 kgf’

La configuration des murs dans le massif a éi¢ calculée par Iauteur de telle sorte quc la
stabilité statique soit assurée. L'auteur pour cela a utilisé la méthode de Nhiem. Les
coeflicients de sécurité ainsi déterminés sont de :

Fs =1.3 pour le mur poids lourd.
F;=1.4 pour le mur poids léger.
F. =2.4 pour le mur cantilever.

Le matériau €tait mis en place avant chaque expérience par couche réguliére de quelques
centimetres d’épaisseur jusqu’a la hauteur de la base du mur, le mur était alors mis en place.
Les remblais aval et amont étaient ensuitc montés en couches réguliéres et symétriques
Jusqu’a la hauteur désirée (2cm) simultanément, ensuite le remblai amont était complété
Jusqu’au sommet du mur.

La sollicitation sinusoidale imposée était 2 une fréquence de 13hz. La sollicitation
appliquée a la base du cadre se traduisait par un mouvement horizontal et vertical du bati, le
mouvement horizontal restant toujours plus important que le vertical.

Pour suivre |’expérience, des capteurs d’accélérations ont été placés 4 la base du cadre et
en téte du mur. Le mouvement de la téte du mur est contrdlé par trois capteurs, deux en
translation et un en rotation. Les mesures ont été faites toutes les 0.01s

2.3 .2 Caractéristiques du souténement dynamique

Les renseignements qu’ont livrés ces essais formulés par 1’auteur sont de plusieurs ordres.

1) La cinématique constatée par I’auteur cst différente selon le type de structure étudié. Le
mur cantilever a un mouvement cssentiellement de translation horizontale, un coin rigide de
sol quasi indépendant de la sollicitation reste solidaire du mur durant la sollicitation. I
apparait plus stable que les murs poids, siirement entre autre 4 cause de 1a plus grande stabilité
statique initiale. Par contre la rotation joue un réle important dans le mouvement des murs
poids. La cinématique d’ensemble de ces murs semble lide & un schéma de rupture profonde
dans le massif. Une surface de glissement se crée & 1’amont du mur, son inclinaison par
rapport a I’horizontale, toujours plus faible que celle obtenue par une rupture statique est
d’autant plus faible que le niveau de sollicitation est plus élevé. Lorsque la sollicitation
devient importante le mur poids subit une forte rotation et suit le glissement observé dans le
massif amont, la ruine de 1'ouvrage est alors totale ef il ne peut plus assurer sa fonction de
souténerment.

2) L'inertie de la structure est un facteur important dans le comportement des murs poids
soumis 4 une sollicitation dynamique. Pour une sollicitation a fréquence imposée, les courbes
de déplacement du mur oscillent d’une courbe moyenne traduisant I’accumulation de 1a partie
irréversible des déplacements. A un niveau de sotlicitation comparable ces oscillations sont
plus importantes pour le mur le plus lourd. De plus, globalement pour toutes les sollicitations
etudiées, le mur poids lourd résiste moins bien que le mur poids téger. Tl a été remarqué que
I'influence de I'inertie de la structure est plus sensible lorsque la rotation du mur devient
significative.

3) La réponse des trois murs a une sollicitation de type séisme est caractérisée par un
déplacement incrémental qui se produit par a-coups. Lorsque la sollicitation dépasse un
certain niveau, un déplacement significatif du mur se produit. Entre ces périodes de fortes
sollicitations le mur reste pratiquement fixe par rapport au sol. Ainsi, seuls quelgues cycles
apparaissent étre déterminant pour la réponse de ces ouvrages lors d’un séisme. Ceci recoupe
les observations de Lai (ref 30)
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2.3.3 Comparaison avec la méthode simplifiée de Richards et Elms.

Chouver a effectué une comparaison de ces résultats expérimentaux avec les prédictions
obtenues par la méthode de Richards et Elms . Cette derniére permet d’estimer Ie déplacement
d’un mur poids soumis a un scisme ¢n supposant que son mouvement est essenticllement une
translation horizontale le long de sa base. Les calculs a partir de cette méthode ont donné des
résultats plus concordant avec P’expérience dans le cas du mur poids léger que dans celui du
mur poids lourd. Si comme le souligne I’auteur, I’on note par ailleurs que 1a rotation observée
pour ce dermer est plus importante que pour le mur poids léger, il semble d’aprés I’ auteur que
I’hvpothése restrictive sur la cinématique du mur ne permette pas d’appliquer cette meéthode
pour un cas réel 4 moins de s’assurer a priori que seul le glissement soit possible pour
I'ouvrage ¢étudi€. Le calcul de Richards et Elms a donné des résultats concordant avec
’expérience tant que la rotation du mur reste faible. Mais I’augmentation de I'inertie du mur
conduit expérimentalement 3 une moins bonne résistance de la structure en favorisant sa
rotation. De plus pour un mur donn€, expérimentalement la rotation devient significative qu’a
partir d’un certain niveau de sollicitation, ainsi I’ auteur conclut que la méthode de Richards et
Elms appliquée & un mur poids donne des résultats satisfaisants pour une sollicitation faible
mais des résultats erronés pour une sollicitation plus forte.

2.4 CONCLUSIONS

En ce qui concerne la pratique du sujet, les constations que 1’on peut tirer de toutes ces
experiences et des comparaisons avec les méthodes pseudo-statiques, monirent que :

1- Les pressions dynamiques totales qui sont plus grandes que les pressions que les
pressions statiques, augmentent avec la sollicitation.

2- Le point d’application de la composante dynamique des pressions se trouve plus
haut que celui de 1a composante statique (approximativement dans la partie centrale
du mur).

3- Des pressions residuclles importantes, supéricures aux pressions statiques,
s’observent aprés la fin de la sollicitation.

4- [’inclinaison par rapport a I’horizontale de la surface de glissement observée en
dynamique est considérablement plus petite que celle observée en statique et
dépend de I'accélération imposée.

5- Les pressions dynamiques sont plus importantes dans le cas ou I’écran ne pourrait
pas se déplacer complétement ou partiellement pendant 1’excitation.

6~ L’inclinaison de la résultante exercée sur le mur (dans le cas actif), diminue avec
I’acc€lération imposée.

7- Les caractéristiques de réponse de fréquence de la pression exercée par un sable,
suit la tendance bien connue pour les sables, a savoir qu'une augmentation de la
déformation conduit 4 une diminution du module tangent et une augmentation de
I’amortissement.

8- La distribution des pressions derri¢re le mur n’a pas une allure hydrostatique.

9« Un déplacement minimum de la paroi est nécessaire pour qu'un état d’équilibre
limite se développe dans le massif amont. Dans ce cas ia méthode de Mononobé et
Okabé donne une estimation correcte de la pression dynamique totale.

10-La méthode de Mononobé ¢t Okabé ne tient pas compte de I'inertie du mur. Ce
facteur important est pris en considération par la méthode de Richards et Elms qui
ne 8 ‘applique qu’au cas de translation horizontale du mur. Ceite méthode permet
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de calculer le déplacement total du mur pour une sollicitation sismigue ct donne des
résultats qualitativement intéressant. La limitation sur la cinématique du mur reduit
beaucoup son domaine d’application

Le comportement des ouvrages de souténement soumis a une sollicitation dynamique est
un phénoméne complexe d’interaction sol structure ou de nombreux facteurs interviennent.
Les méthodes pseudo-statiques semblent 4 premiére vue peu réaliste car en plus des
remarques faites en conclusions du chapitre 1, elles traitent un probléme dynamique comme
un probléme statique en négligeant les phénoménes d’interaction sol structure. La
cinématique relative du sol et de la structure est ignorée, bien qu’elie influe beaucoup sur
létat de contrainte dans le sol qui est beaucoup plus complexe que celui supposé par
Mononobé et Okabe.

Pourtant, les essais sur modéles réduits justifie la pratique de la méthode de Mononobé et
Okabé compte tenu de la remarque 9 ci-dessus. Par sa grande simplicité cette méthode
présente un intérét et un avantage certain. Mais il faut tout de méme étre trés prudent quant a
son utilisation. Cette méthode s’avére étre donc un bon outil de conception. Elle permet de
vérifier si un mur donné est stable ou non en estimant 1'effort exercé par le sol sur la structure
au cours d’un séisme en choisissant des valeurs appropriées des coefficients d’accélération Cy
et K, . Les cxpressions approchées formuldes par Sced et Whitman facilitent encore plus les
calculs. Il est quand méme important de noter que pour appliquer la méthode de Mononob¢ et
Okabé de s’assurer quun état d'équilibre limite existe derriére le mur. Pour cela il est
nécessaire que la structure se déplace d'une certaine quantité, méme si celle-ci est
relativement faible. Si on suppose que cette condition n’est pas réalisée, des mesures
expérimentales (constations) donnent des efforts bien plus importants que ceux obtenus par
ces méthodes.

Enfin, 1a méthode de Mononobé et Okabé ne permet pas de caleuler le déplacement de la
structure au cours d’un séisme, contrairement a la méthode de Richards et Elms qui prend en
plus en considération 1'inertie de la structure. L’importance de cette inertie 4 été fois mise en
évidence expérimentalement. La méthode de Richards et Elms qui est un développement du
modéle de Newmark de glissement d’un bloc rigide sur une surface plane fait I’hypothése qui
semble trop restrictive pour un cas réel que le mur est libre de se déplacer librement
uniquement parallélement a sa base. Cette méthode permet de donner une estimation du
déplacement incrémental du mur (voir chapitre 1)au cours du séisme aprés avoir déterming
|’accélération limite de stabilité. Cette limite dépend des mémes facteurs que la pression
dynamique ainsi que de la masse du mur et du frottement fondation - sol. Sous réserves des
hypothéses faites sur le déplacement du mur, ces auteurs ont montré d’une part qu'un mur
poids résiste mieux quun mur léger pour une sollicitation donnée ce qui a été confirme par
Lai dont les murs étaient dimensionnés de telles sortes qu’ils ne se déplacent qu’en
translation. Mais I’augmentation du poids du mur conduit 3 une moins bonne résistance du
terrain d’assise en favorisant sa rotation qui n’est pas prise en compte par ce type de calcul
Cette rotation peut survenir lorsqu’un certain niveau de sollicitation est atteint. Ainsi pour ce
type de mur la méthode de Richards ¢t Eims donnent des résultats satisfaisants que lorsque ce
niveau de rotation n’est pas atteint. Cette méthode doit donc étre appliquée avec prudence car
Phypothése sur la cinématique du mur est trop restrictive. Il faudrait s’assurer que la
cinématigue de glissement sera la seule possible pour I'ouvrage étudic.

Ces méthodes (pseudo-statiques) simplifiées ont de nombreuses limitations qui les rendent
3 priori inadéquates a reproduire la complexité du phénoméne d’interaction sol - sfructure
bien que pouvant donner globalement des résultats satisfaisants comptes tenus des remarques
qui ont été faites ci-dessus. Traitant un probleme dynamique de fagon pseudo-dynamique,
elles ne permettent pas de metire en évidence les phénomenes compiexes qui se produisent
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dans le sol ou aux interfaces et autres. Une tendance i une modélisation plus fine, ou le
phénomene d’interaction sol —structure ou ’influence de la soilicitation sur le comportement
du sol... etc., s’avere nécessaire, ne serait-ce que pour avoir une meilleure compréhension de
I’ensemble des facteurs intervenant dans ce phénoméne d'interaction sol - structure.

De nombreuses approches ont ¢té faites par différents auteurs. Toutes sortes de
modélisation ont €té envisagées. Mais il en demeure pas moins que I'approche expérimentale
permet seule de valider un modéle et qu'un modéle ne sera retenu que s’il recoupe les
constatations expérimentales (ne serait qu’une partie). De nombreux auteurs comme ceux
mentionnés dans le chapitre suivant (chapitre 3), aprés avoir procédé a une expérimentation
ont comparé leurs résultats avec un modele théorique proposé. Généralement dans le cadre
des hypothéses émises par ces auteurs et les conditions expérimentales vérifiant ces
hypothéses, les résultats s’ avérent grossiérement satisfaisants. Seul le degré de précision varie
d’une méthode a une autre (tant que les hypothéses sont respectées). Nous ne nous attarderons
pas plus longtemps la-dessus puisque le prochain chapitre est entiérement consacré a la
présentation de ces mod¢les dont les comparaisons avec ['expérimentation seront plus
clairement détaillées.
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CHAPITRE 3

APPROCHE DYNAMIQUE DE L ETUDE
DU COMPORTEMENT DYNAMIQUE

DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT

3.1 INTRODUCTION

Ces approches mulitiples utilisant des modéles, les plus simples aux plus sophistiqués ont
pour but d’essayer soit de rendre compte de la variation du champ des contraintes dans le
temps pour les points du mur ¢t du sol, soit de simuler la variation du champ des
déplacements des points du mur ou du sol, soit les deux a la fois.

Les modeles les plus simples utilisent pour I¢ sol une modélisation généralement élastique.
C “est le cas des premiers modéles que 1’on trouve dans la littérature ou les auteurs ont étudié
le cas ou les déplacements sont suffisamment petits pour que 'on puisse supposer un
comportement €lastique pour le sol. Cette hypothése trop coniraignante a amené les
chercheurs a considérer des modéles anélastiques non linéaires.

Parmi les études mences, la méthode analytique initialement utilisée les premiéres années
pour les modéles simples a été remplacée par la technique des différences finies ou la
technique des éléments finis, pour simuler le comportement du massif derriére et sous le mur.
Géncéralement, la nature exacte du modéle constitutif n’est pas toujours présentée de fagon
claire dans les références. Les modéles constitutifs ot code de calculs utilisés par nombre
d’auteurs ont généralement été développés dans un but pius général que I'étude des ouvrages
de soutenements. Les codes de calculs tendent a étre rapidement complexes, et if parait
difficile pour les intéressés autres que les auteurs i les mettre en pratique. Ils sont
généralement utilisés pour permettre une meilleure compréhension ou explication du
comportement genéral et d’explorer la limite de simple modéle et aussi de prédire dans certain
cas les résultats de modele expérimentaux et d’observation réelle. Actuellement, il y a trés peu
d’application dans les projets actuels pour les ingénieurs en bureau d’études, si ce n’est pour
traiter un projet de taille non habituelle et important,

Nous signalerons en plus que nombre d’auteurs tel que Veletsos 4.5 .ot Younan A.H.
(ref.54, 1994) ou Wolf J.P.(réf.58, 1997), publient jusqu’a présent des travaux dont le but est
d’affiner des modéles trés simplifiés, utilisant une modélisation par masses concentrées,
ressorts et amortisseurs pour représenter 1'interaction sol - structure. Ces modéles du fait de
leur simplicité s’averent trés utiles pour étudier les aspects du comportement des ouvrages de
soutcnements.

Dans ce chapitre nous passerons en revue I'ensemble des modéles représentatifs de fagon
chronologique par mode de supposition de comportement pour les sols(élastique,
visco€lastique, non linéaire) que nous trouvons dans la littérature avec une attention
particuliere pour les modéles que nous utiliserons. Une conclusion cléturera ce chapitre.
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3.2 MODELES ELASTIQUES

Ishii Y. Arat M, Tsuchida H, (réf24, 1960) et Matsuo H,Ohgra S. (réf.32, 1960)ont
présenté parmi les premiers des solutions theoriques dans le cas d’un sol homogéne avec des
propriétés €lastiques constantes a partir de la théorie de la propagation des ondes dans un
milieu €lastique(figure 3.1), pour un mur fixe. Iis ont traité le cas d’un mur vertical rigide et
fixe retenant un remblai horizontal, I'ensembie reposant sur un substratum rigide. Le remblai
est considéré comme un milieu élastique homogeéne bidimensionnel semi - infini. Les
déplacements verticaux y sont supposés négligeables. Une accélération verticale sinusoidale
est introduite a la base du modéle.

hao

Sol homogéne élastique n

/. O 7777777777777 777777777777 > X

Figure 3.1 Modeéle de Matsuo et Ohara

Soit Aet u les coefficients élastiques de Lame, I'équation de propagation des ondes
conduit aux systémes suivant :

2'n  du  F'u :
(;%+2,u)~2+y_2:p - — K, g sin wt (3.1)
x o

avec les conditions limites et initiales

Ou u
(u,5)=0 , (?@—))y=H =0 et (5;),=0 =0 (3.2)
ou u est le mouvement relatif d’un point du sol.

(xy) les coordonnées d’un point du sol
K, est le coefficient de I'accélération horizontale

@ est la pulsation de 1’accélération imposée i la base
g est I'accélération de pesanteur

L’amplitude de la contrainte normale o s’exergant sur le mur se déduit de la solution du
probléme précédent, et on obtient :
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. (m+Dx
" C!: Cm+Dx wH _, |2
2m+ 1) —% 7 - g
”(m+)[c,2( 5 ) (Clz)}
ou
Cl=(A+pip et Ci=ulp (3.4)

avec p représentant la masse volumique du matériau.

Scott (1973) mentionné par Cétin Soydemir (réf.10) a développé un modeéle pour un mur
de souténement rigide, pivotant autour de sa base, retenant un remblai a surface libre
horizontal. Dans son modéle (figure 3.2) le sol est traité comme une poutre bidimensionnelle,
travaillant uniquement en cisaillement et en schématisant D’interface sol — mur et les
conditions aux limites par des ressorts.

y A
s LS NN NN
Annn N
AnAn Milieu élastique AAN
H ANAAn (p.,G,v)} AAN
AnAn L A A AN
/] < > N
<+ >

v VIV AV A SV 4 & 5 &5 &5 & 4
x g substratum rigide

£ masse volumique du sol.

G module d’élasticité transversal du sol.
v Coefficient de Poisson du sot.

figure 3.2 Modele de Scott

En considérant les propriétés du sol et les caractéristiques des ressorts homogénes, Scott a
proposé une solution stationnaire pour laquelle il ne prend en compte que le premier mode
propre du systéme libre. La fréquence propre fondamentale du systéme peut alors s’écrire :

- 5 1+_,_____ 35

@ ZH[ zrz(L) 1-2v} 3-3)

ou Vs:\ﬁ (3.6)
g
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represente la vitesse de propagation des ondes de cisaillements dans le milieu.

La distribution des contraintes normales o_ s’exercant sur le mur est alors donnée par :

&

=P cos—2- ' 3.7
0.0)=F, cos (3.7)
avec
P - 3GS,(1-v) 3.8)

ma L(1-2v) '

ou S, représente la pseudo-vitesse correspondant i la fréquence o, déterminée apres

avoir choisi un spectre de réponse du sol pour le site considéré.
La contrainte normale est maximale en téte du mur. L’intégration de cette solution nous
donne une estimation de I'incrément de pression dynamique AP,

ap, =2p (3.9)
¥4

Son point d’application est situé & 0.64H de la base du mur.

Cette méthode permet d’estimer les efforts dynamiques sur une paroi mais elle utilise de
nombreuses simplificatrice. L’auteur précise que I'utilisation du mode fondamental seul, n’est
justifiée que si le rapport L/H est compris entre 1 et 2.

L’application de ce modéle au milieu semi - infini est présenté sur la figure 3.3 (réf 3.10).
La hauteur du mur et les propriétés des matériaux sont prises égaux a ceux de la couche de
sol. La rigidité du ressort X par unité de longueur et par unité de hauteur est :

1{s=i(1_")-(3:0.4;;0—(z avec © (3.10)
10G0-2v) H H
) (I“V)
_s 3.11
&o (1-2v) G.10)
AAN
AnaA  Milieu élastique
H A A A (p.G,u)
AN N L
. > > X
VAV AV Aerd 7/ VAV AV AV AV AY AN A4 v
Xg substratum  rigide
<4+—>

Figure 3.3 Modele de Scott : Milieu semi-infini
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Dans ce cas la poutre représente I’action du champ lointain. Pour obtenir la pression
dynamique exercée sur le mur, on multiplie la réponse en champ lointain #(y) par X, .
Plusieurs remarques s’ imposent pour ce modéle.
¢ IL’estimation effectuée sur K est d’une précision incertaine et toute mauvaise

estimation de X conduit a une erreur certaine sur l’évaluation des pressions
dynamiques.
Aucune allusion n’est faite de la participation du massif de sol proche du mur.
e Le modéle ne tient pas compte de ’amortissement par radiation. Il s’ensuit une
surestimation de la réponse,
Pour la réponse en champ lointain pour une couche de sol assimilé a une poutre
transversale la relation classique s’écrit (réf 3.10)

16 px, H> _ 1 1
e S~ sinn 3.12
u(m = G Fnl- ¢ +id 2?7 ( )

ou
n=y/H
¢ : facteur d’amortissement interne qui dans le cas élastique est nul.

l @
b=

n o,
@ Fréquence d’excitation de la poutre transversale.

Vs . G . . .
o, = SH ou V, = _{— :vitesse de propagation des ondes de cisaillements
p

o, fréquence propre fondamentale de la poutre transversale de sol

x¢ accélération a la base du modéle.

La pression dynamique horizontale qui s’exerce sur le mur est :

604 ,-(0

o (m)=-

n=l1, sh

T
¢ H e G 12 3.13
Z nl- ¢2+:5 X G-13)

La gﬂ{;ultante horizontale des pressions dynamique qui s’exerce sur le mur est par
m;ggggon des pressions sur la hauteur du mur :

Qe=

12.8;(0 ,
- xg H 3.14
* Z nt1-¢2 +id ¢ +ié 3.1

rr-13

Ft le moment résultant a la base :

Ma= [ o, () H ndn (3.15)

39



Chapitre 3 Approche dynamique du comportement dynamique des ouvrages de souténement

n-1

2562 - 212 ]
My= -2 px H® 3.16
o e Zs n 1-¢ +i8 (3.16)

Wood J.H (1975) mentionné par Cetin Soydemir (1éf.10) a considéré le modele (figure 3.4)
¢élasto-dynamique. Le massif de sol est supposé élastique, homogéne et est limité par deux
frontiéres verticales représentant des murs lisses et une frontiere horizontale représentant un
massif de sol rigide. La sollicitation est modélisée par une accélération uniforme sur les
frontiéres. Une analyse modale est utilisée pour résoudre le probléme.

Y A
(O-_v)zo\ Tl}’:o \
VAV AV AV - NN N N
Annn AN
AN AN Milieu élastique NAN N
H Manlu=u, (p,G,o) u=u, [ArAN
/ - -
AN N rxy—O L T, =0 hAanA N
/ j— P AN X
& /7777777777 7777777 >
Xg substratum rigide

Figure 3.4 : Modéle de Wood

La distribution des contraintes normales sur 1’écran est comparable a celles obtenues avec
d’autres solutions élastiques.

3.3 MODELES VISCOELASTIQUES

Dans les modeéles précédants, le comportement du sol est purement élastique, mais dans la
réalité méme pour des petites amplitudes de déformation on constate une déperdition
d’énergie de deux natures différentes.

e La premiére dite géométrique correspond a I’atténuation des amplitudes des ondes
en s’éloignant de la source par radiation. Elle est dite : amortissement géométrique
ou radial.

e La deuxiéme correspond & I’amortissement engendré par la nature méme du
matériau. Il est dit amortissement interne. Ce dernier est généralement estimé par
des essais en laboratoire sa détermination par des essais in situ étant généralement
plus difficile.

Dans la pratique de 1’étude des vibrations, plusieurs modéles mathématiques existent pour
prendre en considération 1’amortissement interne du matériau. Ces modéles les plus courants
sont :
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¢ Modéle d'amortissement de Coulomb (ou modéle frottement solide) : Le modéle
analogique est composé d’un ressort en séric avec un patin. L’énergie dissipée an cours d’un
cycle est proportionnelle a I’amplitude de déformation.
Pour un systeme a un degre de liberté I’équation de mouvement s’écrit ;

mxt F, + kx = F, sin ot

ou mest le terme de masse, F,est I'amplitude de la force excitatrice, kla rigidit¢ du

ressort. et F; la force de frottement (opposé au déplacement et proportionnelle 4 la masse
m ). Le degre de liberté de la masse x =Xsin(Ji0¢
L énergie dissipée par cycle est :

W=4FX

* Modeéle de Kelvin-Voigt (ou modéle a amortissement visqueux). Le modele analogique
est compose de I’association en paraliéle d’un ressort ¢t d’un amortisseur visqueux. Dans ce
cas l'énergic dissipee est  directement proportionnelle i la fréquence. Ce modéle de
I’amortissement visqueux est mntroduit dans les études du sol surtout pour facilités les calculs.
Il ne fournit un modele satisfaisant que dans certains cas particuliers.

Pour un systéme a un degré de liberté nous avons alors 1'équation différenticlle suivante :

mx+cx+ kx = F, sin wt

aveg les notations précédentes ou ¢ est le coefficient d’amortissement visqueux.
L’amortissement critique (racine double(pour la pulsation de la réponse) pour 1'équation
homogéne) est alors :

k . .
€, =2vkm ouencore ¢, =2ma, avec @, = \/; la pulsation propre du systéme.

Le rapport d’amortissement a I’amortissement critique est noté par :

E=clec,

et 'énergie W dissipée par cycle de vibration (cas stationnaire) est alors (par intégration
du travail élémentaire des forces d’amortissement sur un cycle) :

W=rcaX?®
L’energie élastique correspondante alors a un de cycle : est ¥ = 4( —lzka %)

Le facteur de perte est 7= E:fﬂ:é—'ﬁ
v 2k @y

» Modéle d’amortissement dit hystérétique linéaire : Ce modéle est plus proche du
comportement réei d’un sol dans le sens ou I'énergie dissipée ne dépend pas de la vitesse de
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déformation du sol mais plutét du niveau de déformation. Dans ie cas de |'amortissement
hystérétique, 1'énergie dissipée est considérée indépendante de la fréquence mais
proportionnelle au carré de Pamplitude. Pour lc moment, une équation différenticlle
significative n’est pas disponible pour représenter Ie modéle hystérétique. Une premiére
¢criture de 1’équation de mouvement consiste 3 reprendre la précédente avec ¢(01) au heu de
e.

Soit pour un systéme a un degré de liberté nous avons :

. b
mx+c(w)x+ kx = F sin ot avee c(w)=-—ol0 b estune constante b — 2kn
@

L’¢énergie dissipée par cycle est alors.
W=nbX?

La validité de cette équation est sujette a controverse du fait de la définition de

amortissement dans le domaine des fréquences et de la vitesse x dans le domaine des temps.
On définit de la méme maniére I'amortissement critique d’une part :

bcr = C'L'J"Cr)()

et le rapport de I’amortissement a I’amortissement critique par :

* Modéle d'amortissement hystérétique et non-linéaire - Celui-ci reproduit mieux les
propriéiés non-linéaires du sol dans la mesure ol il est directement basé sur la courbe
contraintes-déformations du sol.

Dans la pratique les modéles les plus répandus du fait de leur simplicité sont les
modeles visqueux. Mais des modéles plus complexes composés d’un assemblage en séric et
¢n paralléle d’un nombre fini de ressorts, amortisseurs, pou représenter !’interaction sol-
structure existent aussi. Nous nous limiterons ici 4 la présentation de deux types de modéle
largement représentatifs. Le premier présenté par Veletsos et Founan en 1994 pour les
ouvrages rigides et fixes. Ce modele a été généralisé en 1997 pour les ouvrages flexibles
susceptibles de subir des rotations. Puis nous verrons rapidement cclui proposé par Wolf,

lequel, plus complexe a été élaboré dans un cadre d’étude plus générale sur I’interaction sol-
structure.

3.3.1 Modéle de Veletsos et Younan : mur fixe

Veletsos A.S. et Younan A.H.(1é£.54, 1994) évalue la pression dynamique induite par une
sollicitation dynamique, harmonique ou sismique, sur un mur de souténement, droit, vertical,
fixe retenant un massif de sol semi-infini viscoélastique (figure 3.5).

L’amortissement interne pour le milieu est considéré de type constant hystérétique.

Les propriétés du massif sont définies par sa densité, son module d’élasticité transversale,
son coefficient de Poisson soit ( o ,G ,v ) sans oublier son coefficient d’amortissement
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interne & ,lequel est considéré indépendant de la fréquence d’excitation et identique pour les
déformations axiales et transversales.

y‘ }A
] F Y ] A
rxy pxg
e -—
<4 4
o v > E'i: '+
VAV VAN A Y A A A A oY Ay X 7777777777 X

—p base fixe
xg (1)
a. base excitatrice b. force excitatrice

Figure 3.5 : Svstéeme considéré par Veletsos et Younan.

3.3.1. 1 Hypothéses et équations de mouvements4

Les équations d’équilibre indéfini de la mécanique des milieux continus appliqués aux
systemes donnent :

o ar 3° .

Tx v T e o SR H () (3.17)
e  On o’

ot do 2

ML AC N H-?—:J (3.18)
Je an ot

ou o, et o, sont les contraintes normales agissant sur des facettes verticales et
horizontales au point considéré et 7., la contrainte tangentielle s'exergant sur ces mémes

facettes. Etles déplacements relatifs horizontaux et verticaux sont (#,v ) . De plus, on définit
les paramétres sans dimensions

X y
E=— ¢t = I 3.19
H 7 H (3.19)

La convention de signe utilisé pour les contraintes et déplacements sont ceux de la théoric
d ‘élasticité.
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Les relations contraintes et déformations pour le probléme de déformation plane sont :

o = +26 )L p LY - (3.20)
H o¢ H én
« 1 ou Ov
e R id 3.21
Fo H(an 68) @.21)
» - 1 av * 1 all
=4 +2G)—=—+1 —— 322
oy = )H d¢ H on 3.22)

ou G*, A" sont les valeurs complexes des constantes de Lamé

G =G(1+i8) (3.23)
R 2v .
A== G
o (3.24)

Si on suppose qu’aucune contrainte verticale ne se développe alors o,=0,dou

ov v oOu

6_77= 1-v o¢

Aprés substitution de (3.25) dans (3.20), on obtient

o, =y G “%u_ avec

Ensuite substituons (3.20) et (3.21) dans (3.17) et utilisons les équations (3.24) et (3.25) on
obtient |’ équation d’équilibre des forces dans la direction xx soit :

* azu . aZu azu .
G —+G —pH? — = pH* x, (¢ avec
4 8e? on’? P Py P 2 (f)
2-v . ..
.= Ty et les conditions aux limites
., =0
U, ,=0s
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Une fois u connu, I’équation (3.26)donne la contrainte normale ‘o, ’, Iéquation (3.25)
donne par mtégration le déplacoment vertical ‘v’, avec la condition limitc

L1 la contrainte de cisaillement est donnée par I’équation (3.21)

On remarque que cette par cette approche 1’équation (3.18) n'est pas satisfaite. Une autre
conséquence est que la contrainte de cisaillement nulle a ia surface libre n’est pas satisfaite
ausst, Il a ét¢ montré que la prise en compte de la contrainte verticale influe trés peu sur la
pression dynamique mais complique grandement le probléme.

Si on fait I'hypothese que le déplacement vertical est nul au lieu de la contrainte verticale
on doit alors remplacer -, ¢t y, par y, donné par (3.11)

e, (=)
Io_}’Z(I—EV)

3.3.1.2 Réponse harmonique.

Pour un mouvement harmonique imposé 4 la base du systéme de 1a forme :

xg () =Xz ™
Le déplacement relatif peut s’exprimer de la maniére suivante :

u(e, m,0)=U(e,me™

Ou X (¢) est Pamplitude de I’accélération
@ estla fréquence du mouvement imposé i la base.
{Xeg,m) est une valeur complexe de & et 7, et représente I’amplitude relative de

déplacement.
La fonction U(g,7) peut étre exprimée comme une combinaison linéaire des modes de

vibration du milicu calculé en faisant I’hypothése que le milieu se comporte comme une série
de poutres transversales verticales cantilevers, ¢’est  dire que :

Ute, 1) = iUn (s)smn’—; n

n=1,3

o ‘n ‘ est un ordre d’intégration.

Ecrivons X, sous la forme :

Xe=2x, ZSinn%n (3.36)
k3

n=13
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En substituant (3.33) et (3.35) dans (3.28) et en utilisant (3.35), o, irouve que U, doit
satisfaire I’équation différentielle :

32U ;  dpX H?
LA _p_;»* (3.37)

g 2y, nry G

Dans laquelle
2
A, =1- i - (3.38)
1+10
_lao
" no,
zV, ) .
», = > est la fréquence propre fondamentale de poutre cantilever avec :
V,= ‘/g représentant la célérité des ondes transversales dans le sol.
La solution de I’équation homogéne de I’équation différenticlle (3.37) est :
Ubl(e)=A,e ™ + Be™  avec A, et B, des constantes d’intégration, et
a, = ﬂ(a,, +ib,}=c¢, +id, oua,ctb,sontdes valeurs réelles positives . (3.42)
a, = ‘/m cosé, (3.43a)
b,=4JiA,|sing, ou (3.43b)
& 1 (A,) ! ¢, &, représente la phase comprise entre 0 et T (3.44)
=— =—arelg —————~ —=. .
» =S are(A,) =2 g1_¢n2+52 P 5

Pour un systéme dissipatif non amorti, 8, =@ pour ¢, <1

2

g =% pour 4,>1.Danslesdeuxcasona:

(a, +ib,)=y1-6,, .

L’étude dans tous les cas détaillés de la solution homogéne conduit 3 B, =0sinon des

situations impossibles se produisent.
La solution particuliére de I’équation différentielle (3.37) est donnee par :
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16 pX . H 1 1
G n31-—¢f+1‘5

Uy (e)=
Et la solution générale par :

_{cn'H'dan _E ng H2 _1'__ l

U =A
(&)= 4,e xl G nl-¢’+id

(3.46)

ou la constante A, est déterminée par les conditions limites (3.30), ce qui donne aprés
détermination de A, et remplacement dans (3.35) pour I’amplitude relative de déplacement -

16 p X, H? & 1 1= g it . nrx
U,(e,p)=—-7F-"2— sin — 3.47
(&:71) z’ G ,,=1,3n3 1-¢2 +id 27 (3.47)

La part:e réelle de cette solution est en phase avec Iexcitation alors que la partie
imaginaire est en quadrature de phase avec I’excitation.
Deux facteurs contribuent 2 la partie imaginatre :
e amortissement interne
¢ amortissement géométrique ou radial
S’il y a un amortissement interne, lorsque & —>w le terme exponentiel de 1’équation
(3.47) tend vers zéro et on obtient :

16 ngH2 ° 1 Y
U =—— — §in —7 , 3.48
(M= 7’ ,,‘23113 1- ¢ T ! (3.48)

1
On retrouve alors I’expression pour le cas d’une poutre transversale de méme hauteur et de
mémes propriétés physiques excitées de la méme maniére.
Pour un matériau purement élastique 1’équation (3.47) se raméne a :

= 1 1-e .
U,,(et:,r,')=—n’—3——-——Z—3 sin —7 (3.49)

11 s’ensuit que :

¢ Pour les fréquences plus faibles que la fréquence propre fondamentale, les fonctions
exponentielles dans la série sont toutes réelles et ’amplitude des déplacements varie
de fagon monotone de O pour £=0 & sa valeur maximale en champs libre. On n'a
pas de dissipation radiale.

¢ Pour des fréquences plus grandes que la fréquence fondamentale propre du sol, la
réponse en champ libre consiste en la superposition du mouvement de la poutre
transversale (sol) et du mouvement du a la radiation d’ondes issues du mur.

e Pour n’importe fréquence égale a n’importe quelle fréquence propre du sol, la
réponse du systéme devient infinie.
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Déplacements verticaux

En substituant 1’équation (3.47) dans (3.25) et en intégrant par rapport an een

satisfaisant les conditions aux limites (3.32) le déplacement vertical est alors donné par :

we,m, )=V (e,ne'™  danslaquelle (3.50)

—(c,tidy )5

16w, pX,H’ .i_l_(a,,ﬂb,,)e
3

nr
Vie,m=- 1-cos—7) avec 3.51
(&m=-=s G A 1-¢,+is ( K 51

d (3.52)

Y laome-)

Contraintes normales et transversales :

Ces quantités peuvent étre exprimées comme :
o (e,1,0)=o(e,me™ (3.53)

7, (&, m,0)=1(e,me”

En substituant (3.47) dans (3.26) et de la méme fagon (3.47) dans (3.21) on obtient :

—(Cqtidy B

8w, 21 (a, +ib,)e
a(s,n)=——;-wz——ngH2(1+15) T

n=1,3

. hx
sin —717) avec

2
Yo 2 (3.56)

O T
(3.57)

8 . © 1 [@+i&)Y—e “ ) nx YV__ e tenvida)s 2
7(&,7) =P A > 2{ T— g% +i5 2 173, ( 2 m

n=1,3

Pression dynamique et résultante horizontale :

L’amplitude de la pression dynamique o, s obtient de (3.55) avec &=0.en remarquant

que :
(3.58)

nT N, = ;”’ (a, +ib,) et en utilisant (3.38)
v,

a" =
2y,
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¢2
a, +ib, =1-—— (3.59)
1+ié
los (n):_s%, pX Hz,/(1+1'5)i—1——-——1————sin£r£n) | (3.60)
* 't ¢ St 1-¢, +id 2 '
La résultante horizontale des pressions dynamique sur le mur est .
1
0, = |0 (mHdn
Q
16w, - &1 1
0, =2 pXy H JU+i8) Y ===
% o Jl-¢2 +is
et le moment résultant a la base du mur :
1
M, = [o (mH ndn
0
n_—l.
32 - = (-1 ?
M, =__'£szgH3,/(1+i5)§:( 1)4 ! (3.62)

zt & ont i-gt+is

(le signe négatif signifie que ces forces correspondent a des pressions)
Si on fait ’hypothése que le déplacement vertical est nul au lieu de la contrainte, dans ce
cas on doit remplacer ¥ _par ¥, -

3.3.1.3 Modéle proposé par Veletsos et Younan.

Veletsos et Younan proposent trois modéle d’oscillateur simple (figure 3.6)

Pour déterminer la pression dynamique exercée par le massif de sol sur un mur fixe. Dans
ce modeéle la masse ¢ m’  est déterminée de telle sorte que la résultante horizontale dans des
conditions statique soit égale a la valeur obtenue par I’analyse analytique précédente pour le
cas statique avec donc §=0,£=0, #, =0 . Ceci implique que

m" =0.543y_ pH"

Modéles avec paramétres constants ou indépendants de la frégquence.

Les auteurs proposent I"utilisation d’un modéle avec paramétres constants pour la rigidité

3

du ressort k a considerer et pour I’amortissement c* a prendre en compte.
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La rigidité ressort k~ est déterminée de telle sorte que pour le systeme non amortit la
fréquence propre du systéme soit égale a la fréquence propre fondamentale du massif de sol
idéalis¢ comme une série de poutres cantilevers transversales verticales. Le résultat est :

| all 3

Cem Z Y 1330y G
P

HZ

0.637H — ]

i c

S @) @) A 4
S 77 VN AV AV AV A A S G A G Al S S A Sy A Suy G daw 4

+——p
x, (1)

Figure 3.6 : Modéle proposé par Veletsos et Younan.

Finalement, le coefficient d’amortissement c* a est déterminer de telle sorte Quc pour une
cxcitation harmonique égale a la fréquence propre du modéle, 1a force totale s’exergant sur le
modele et celle obtenue par la solution analytique soit égales. Ceci nécessite que
I'amortissement du systéme défini par le rapport de I’amortissement 3 1’ amortissement

critique ¢ soit défini par
1

1
é’ o ——
2 TR, -1

Dans lequel le facteur de transmission lT r,| représente e rapport de amplitude réelle &

*

@ = @, & la force induite sous des conditions statiques.

Au lieu de définir un amortissement de type visqueux constant ¢*, on peut aussi définir un
amortissement de type hystérétique ou s’est plutdt le produit ¢* @ qui est constant. Dans ce

cas le facteur d’amortissement est inversement proportionnel 3 @. Si on note par {7 (w)ce
facteur on obtient :

i
w/

$ ()=

En appliquant successivement la méthode analytique, le modéle proposé avec c¢* constant
¢t le modéle proposé avec c*w constant, les résultats obtenus pour v = 0.3,6=0.1 sont

quasi-indépendants de la forme d’amortissement considéré (réf.54).
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Maodéeles avec paramétres modifiés indépendant de la fréquence :

Pour I’évaluation de la reponse transitoire dans l¢ domaine des fréquences ol I'utilisation
de techniques tel que la transformée rapide de Fourrier ou autre, les auteurs préconisent un
modele modifié, de telle sorte qu’au licu de déterminer 1'amortissement pour ajuster les
réponses sous le mode fondamental seulement, un ajustement sur une plus large gamme de
fréquence ctendue de part et d’autre du pic fondamental peut étre effectué entre la réponse
analytique et la réponse du modéle.

Modeéles avec des paramétres dépendant de la fréquence.

Les paramétres sont alors notés m, ik, c.

La masse de sol m est définie dans ce cas comme précédemment.

Soit TR la valeur complexe de la transmettance dans le cas analytique a une fréquence
arbitraire et TR ,, la valeur correspondante au modéle. La transmettance exacte est déterminee
par I’équation (3.61) en normalisant la valeur de Q, par rapport sa valeur statique.

Avec 1a masse définie comme précédemment, les effets statiques pour les deux modéles
(analytique et masse — ressort - amortisseur) sont identiques. L’égalité des effets dynamiques
peut étre satisfaite en égalisant les deux transmettances. Ce qui donne

K(w)

T‘Rm —:"—A_L—‘J
K(w)— ma*

ol X () est une impedance complexe pour le modéle défini par :
K (@)= k(@) + ioc(v)

Remplagons TR, par TR et résolvons pous mmmmmmmmmm X (@) . On obtient :

K(®) = —&%3 ou sous la forme :
TR-1

E(co) = ke (E+ iZE —‘9—) ou encore
1

K(@) = ka(a+iB)

Avec kg valeur de X (w) lorsque @ — 0 et Z valeur du rapport de ’amortissement a

I’amortissement. o s E et E sont fonction de @ /@, et de ’amortissement interne § .
Dans le cas ol seul le mode fondamental est considéré, on obtient en recalculant la masse
m en considérant dans la sommation que fe premier terme :
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J\P\:: = % G
T

3.3.1.5 Conclusions

A partir de I"expression analytique développée ici, 1a pression dynamique et la résultante
dynamique horizontale associge peuvent étre calculées aisément.

Le modeéle proposé permet d’obtenir les mémes résuitats avec une précision suffisante. En
particulier le modéle avec les paramétres constants peut étre utilisé simplement pour obtenir
les effets d’un séisme.

3.3.2 Autres modéles.

3.3.2. 1 Modéle de Wolf : mur fixe

Wolf J.P. (réf.58, 1997) présente pour la pratique de "analyse des vibrations de fondations,
des modeles physiques simples avec un nombre limité de degré de liberté et un systéme
compos€ d’un certain nombre limité de masse, ressorts, et d’amortisseurs de caractéristiques
indépendantes de la fréquence d’excitations pour représenter 'interaction sol-structure.
Plusieurs systémes sont présentés pour divers types de problémes classiques comme par
exemple un disque rigide sur demi-espace homogéne... etc. Pour le calcul de la pression
dynamique sur un mur de souténement fixe, rigide, vertical retenant un massif de sol semi-
infini reposant sur un substratum rocheux soumis a un séisme (figure 3.7) Wolf propose le
modele présente sur la figure (3.8), avec :

2 2

m=0.543 ——"
JA-nE-v)

k, =0.6820!m ¢, = -0.658w m
k,=0318w’'m ¢, =-0344a,m
ky =02T30lm ¢, =0.232w,m
k, =20} m ¢, = oym

G/
i > P est la fréquence propre fondamentale de la couche de sol avec
‘d’ étant Pépaisseur de cette couche. Q; est la résultante des pressions dynamiques agissant a

une hauteur de 0.637 H.
Le systeme présenté ici prend en compte I’amortissement radial mais par 1’amortissement

mnterne.
Les comparaisons effectuces dans ce cas par Pauteur avec la méthode de Veletsos et

Younan décrites précédemment sont en trés bon accord.

ou @, =

52



Chapitre 3 Approche dynamique du comportement dynamique des ouvrages de souténement

Mur
Sol

v VNP AV AV AV D S ey s

xg (1)

Figure 3.7 : Systeme sol-structure considéré par Wolf.
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Figure 3.8 . Modéle proposé par Wolf (1997)

3.2.2 Modéle de Veletsos et Younan : mur flexible avec mode de rotation.

Veletsos et Younan (réf.55, 1997) étudient la réponse dynamique d’un mur cantilever. Le
s0l est considéré comme viscoélastique. Les effets de la flexibilité du mur et de la rotation du
mur ont té présentés. Le systéme sol-structure considéré est présenté sur la figure (3.9).

[’étude analytique développée par les auteurs a abouti aux constatations suivantes

* _Réponse statique.

Pour le systéme excité statiquement, il apparait que plus la flexibilité augmente
ou plus la rotation du mur par rapport a sa base est grande, plus les pressions sur le mur
sont faibles.

Pour un mur rigide la contribution des modes supérieures autre que la mode
fondamentale est négligeable. Par contre pour les murs flexibles les autres modes
d’ordres supérieurs au mode fondamental contribuent a la réponse.
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Le point d’application de la résultante des pressions est d’autant plus haut que le

mur est fixe.
&
y y4
A A
. <4
i, xg(t) Pu Oxg(t) px,
H ' ¢ H
4
D, D, 4 <
<
44— 44—
G y , “© v
AF T 77777 777 77777 >
R, f «—> R, A base fixe
?lcg €3
a. base excitatrice b. force excitatrice

Ficure 3.9 : Svstéme considéré par Veleisos et Younan {1997)

¢ Réponse harmonigue

Le facteur d’amplification pour la résultante dynamique horizontale des pressions
fonction du rapport @/, pour différentes rotations du mur est d’autant plus grande au

niveau des pics de résonances que le mur est susceptible de rotation ou de flexibilité.
De plus, le facteur d’amptlification pour les déplacements est plus grand que pour la
résuitante dynamique des pressions horizontales.

En conclusion Feletsos et Younan ont montré qu’aussi bien 1’ amplitude du mouvement du
mur que ’amplitude de la résultante horizontale des pressions dynamiques sur le mur sont
sensibles a la flexibilit¢ du mur et de sa base.

3.4 MODELES NON-LINEAIRES

Ces modéles se sont développés ces deux dernieres décennies grice au développement des
techniques de calcul sur ordinateur. Malgré cela ils n’en sont pas moins lourds & mettre en
pratique et reste trés dépendant de la recherche expérimentale ou de 1'expérimentation seule
apte & mettre en évidence les paraméires et leurs variations intervenant dans 1’ ¢laboration d’un
code de calcul. Dans 1'étude de 'interaction sol-struciure, un des facteurs le plus important est
le comportement du sol. Si, dans les études simplifiées celui-ci est irop souvent négligé, il est
indispensable de le modéliser correctement dans une €tude plus fine. Un mode¢le de la loi de
comportement doit reproduire les propriétés caractéristiques du sol : 1a réponse du matériau
dépend de 1’état de contrainte et plus généralement de 1’histoire des sollicitations antérieures
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subies par ce matériau. Des déformations irréversibles apparaissent au-dela d’un niveau assez
faible de déformation. Enfin deux notions importantes sont celles d’état critique et de
dilatance. Ceci a conduit un grand nombre de chercheurs a des modéles élasto-plastiques ou
¢lasto-visco-plastiques ou autres qui doivent correctement modéliser les courbes efforts —
déformations, mais aussi les déformations volumiques (pour un essai drain€). Un autre souci
important pour I’élaboration d'un modéle est qu'un modéle se doit, pour des raisons
pratiques, comporter un nombre restreint de parametres identifiables 4 partir d’essais de
laboratoire, et un mme jeu de paramétre doit pouvoir reproduire le comportement du matériau
pour une large gamme de sollicitations. De telles lois de comportement sont fortement non-
linéaires et bien adaptées a une étude numérique par une méthode aux éléments finis.

Dans ce qui suit nous allons présenter les principaux modéles mentionnés dans la
littérature et leurs résultats.

Nandkumaran (réf.42, 1974) parmi les premiers a présenté un modele trés simplifié pour
prédire les déplacements d'un mur de souténement ou il a utilisé la courbe force —
déplacement classique pour un ouvrage de soutenement (figure 3.11a). II a considéré un seut
degre de liberté en translation comme le montre la figure3.10. Le déplacement du mur a été
{consideré comme déplacement total) compté a partir de la position originale d’équilibre du
mur. La déformation du sol et le déplacement relatif entre le mur et le sol n’ont pas été
considere.

Un systeme 3 un seul degre de liberté, assimilé a un systéme masse -ressort —amortisseur,
a ét¢ considéré (figure 3.10).

La masse * m ’ inclut la masse du mur et une partie de la masse de remblai associé a ce
mur ou participant au mouvement du mur.

Le ressort de raideur constante comprend la résistance du sol due au déplacement du mur
dans le massif de sol d’une part et & la base du mur d’autre part. Cependant pour I’analyse
dynamique Nandkumaran, afin de reproduire la courbe force - déplacement (figure 3.11¢), a
adopté la courbe simplifiée figure3.11d . Dans cette figure la relation force - déplacement est
¢lasto-plastique.

Les amortisseurs représenie 1'énergie absorbée par le systeme. L’ordre de grandeur du
rapport de I’amortissement a I'amortissement critique varie de 3% a 15%.

Un tel modele qui a I'avantage de la simplicité ne permet pas de prendre en considération
les autres modes de mouvement du mur tels que la rotation et le déplacement vertical.

Prakash et Al proposent pour la pratique de ce modéle en bureau d’étude une démarche a
suivre. Celle-ci est détaillée dans la réf.42 .

y, k
A
7/ m
1 ¢ 7
4 X
j y ) =71 sin wt > /:)/x/ y/()/ - >

Figure 3.10 : Modéle de Nandkumaran(1974)
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>
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Figure 3.11 : Diagramme force —déplacement

> déplacement

our un ouvrage de souténement),
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Zarrabi (réf.42, 1979) a effectué un calcul non lin€aire en modélisant par éléments finis le
sol et le mur par des blocs séparés par des éléments de glissements (figure 3.12). On remarque
que la pente de la surface de rupture du sol est fixée a priori. Zarrabi a déterminé par la
methode graphique de Poncelet 'angle que fait avec 1’horizontale la surface de rupture dans
le remblai en statique. ]I a extrapolé le calcul de la pente de la surface de rupture en
dynamique et a obtenu ’angle ¢ :

—tg(p—i~ )t VB
c

1g(0 - @)= (3.81)

B=tglp-i- wiglp—i-w+1g(o— - wll+1e(f+6+umcolo- - w]

C=1+1g(f+8+ wlig(p—i~ py+cotg(p— f— w)]

Expressions dans lesqueiles on a maintenu les notations de Aononobé et Okabé du
chapitre2.

Parmi les deux solutions de I'équation précédente on doit retenir celle qui satisfait
I'inégalité :

(i+)<B<(90+ B+ p) (3.82)

Les déplacements des murs calculés avec ce modéle sont en bon accord avec Ies résultats
expérimentanx de Lai lorsqu’ils sont appliqués aux modéles expérimentaux. Ils sont en
meilleur accord que les déplacements calculés par la méthode de Richards et Elms, lesquels
initialement en bon accord présente par la suite un écart d’autant plus grand que 1’on avance
dans le temps. Ce méme phénoméne est observable pour la méthode de Zarrabi mais bien
beaucoup plus tardivement, mais reste beaucoup plus proche de 1’observation expérimentale
que celle de Richards et Elms.

élémemts de contact

v
sl |
R
N
N
\\‘\Q N NN NN N NN N N NN N NN\
Eléments de glissement.

2m

Echelle. —>—j¢-

Figure 3.12 Modéle de Zarrabi
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Nadim et Whitman (réf.35, 1983) ont modifié¢ le modele de Zarrabi afin de prendre en
compte la rotation du mur, mais ils ne présentent des résultats que pour de trés faibles
rotations du mur. Le¢ modéle utilise des €léments finis linéaires quadratiques isoparameétriques
et des ¢léments de glissement dans le massif le long du plan de rupture et Ie long de
interface sol — mur derriére le mur et & la base du mur. La méthode linéaire équivalente a été
uiilis€e pour obtenir des modules de rigidité compatible avec la déformation ainsi qu'un
rapport d’amortissement pour 1'élément de sol. Lorsque la contrainte de cisaillement pour
I'élément de glissement excéde la contrainte limite de cisaillement donné par le critére de
Mohr—Coulomb, des mouvements permanents surviennent.

Chauvet (ref.12, 1983) a effectu¢ une modélisation par éléments finis pour des modéles
réduits experimentaux de ’ensemble remblai mur avec une loi de comportement élasto-
plastique issu du Cam-Clay pour le remblai. Constitué d’un matériau de Scrneebeli. Il a utilisé
un schéma mixte implicite - explicite d’intégration pas a pas dans le temps qui Iui a permis de
prédire 'accumulation des déplacements irréversible du mur lors d’un séisme. ce qu’il avait
observe au cours des expériences sur ces modeles réduits.

L’intensit€ de la resultante des efforts dynamiques calculés au cours d’une sollicitation
sinusoidale reste toujours supérieure a la résultante statique initiale et correspond avec celle
calculée par la methode de Mononobe et Okabé. La hauteur a la base du mur relative du point
d’application de la résultante reste voisine de 1/3, par contre, I'inclinaison des contraintes
sur la paroi amont (coté sol) du mur par rapport a ’horizontale oscille fortement en atteignant
un maximumde ¢+ 5 .

Marciano E., Chameau J.L., Harr MLE. (réf.31,1985 ) ont proposé un modéle d’éléments
finis pour déterminer les déplacements résiduels d’un mur de souténement causés par une
excitation sismique. Les équations de mouvements ont été résolues dans le domaine des temps
en utilisant la méthode de Newmark. Les déplacements résiduels ont été calculés a partir d’un
comportement réel hystérétique.

Un maillage typique sol-structure proposé est illustré sur la figure (3.13). Le sol est
discretise par des ¢léments finis lincaires isoparamétriques a quatre nceuds, La structure est
modélisée soit comme une structure rigide ou flexible. Des éléments a quatre nceuds ou des
¢léments de poutre peuvent étre utilisés.

Le caractére non — lin€aire du sol a €té représenté par une loi hyperbolique. L’ accélération
est appliquée a la base du modéle. Comme la loi contrainte déformation du modéle est
anélastique I'histoire des contraintes — déformations a3 n’importe quel point du sol est
hystérétique; alors il en résulte un amortissement matériel pour le systéme sol — structure. Par
consequent la définition d’un terme d * amortissement artificiel visqueux géncéralement utilis¢
dans un mod¢le analytique n’est pas nécessaire.

Les auteurs présentent les résultats pour un mur de souténement cantilever de 7.62m de
hauteur ancrée sur le cinquiéme de sa hauteur. La largeur de la base est de 6.10m, symétrique
par rapport au mur. L’élément fini a quatre nceuds a une hauteur de 1.52m et une longueur de
3.05m.

L¢ sol considéré est un sable dense.

Le mouvement de base est une portion d’un sismogramme synthétique. La durde est de 4
secondes. 1.’analyse a ét€ faite pour une durée de 8 secondes. L’analyse a été effectuée en
utilisant un pas de temps de 0.02 secondes.

Au-dela des 4 secondes les résultats montrent que les oscillations se font autour du
déplacement permanent du mur.
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Pour I'acc€lérogramme synthétique donné, il a été constaté qu’une variation de 10% de
Pangle de frottement interne engendre une variation de 15% du déplacement résiduel pour le
sommet du mur.

Figure 3.13 Maillage éypique éléments finis (Marciano, Chameau, Harr)

Alampalli S,, Elgamal 4. (réf.1, 1990) proposent un modéle général pour I'étude du
comportement des ouvrages de souténement (figure 3.14 a et b), et analysent une version
simplifiée de ce modele(figure 3.14¢).

Le mod¢le prend en compte pour le mur et le sol, I"interaction non linéaire sol - structure.
Le mur peut subir simultanément une rotation et une translation. Le sol peut avoir des
propriétés non lindaires.

La structure est représentée par une poutre pouvant glisser sur sa base ou tourner par
rapport a cette base maintenue par un ressort de torsion.

Le sol est représenté par une poutre transversale bidimensionnelle. Le sol et la structure
inter — agissent par le biais de ressort de type non-linéaire sans traction possible.

I comportement non-linéaire du sol est représenté par un modéle hystérétique élasto-
plastique dépendant du chemin de contrainte suivi.

La réponse sismique d’un mur de 15m de hauteur et de 1.2m de large a été étudié en
utilisant Ia modélisation simplifiée.

Un modele ¢lasto-plastique hystérétique dépendant du chemin de contrainte avec
gcrouissage a ét¢ adopté pour représenter le comportement du sol.

L’accélération imposée a la base du mur est I'accélérogramme d’El-Centro (1940)
présentant une amplitude maximale de 0.6g.

Les résultats indiquent que:

e Les murs de soutenement sont aussi bien vulnérables en rotation qu’en translation

¢ L’amplification du mouvement sismique s’effectue a travers le remblai.

e Pour les sols saturés des translations importantes iréversibles se développent dés les

premiéres Secousses.
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Fioure 3.14 Modéle proposé par Alampalii et Aleamal
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Al-Homoud (1990) mentionné par Whitman (réf.57), étudie un mur poids librement
déplagable par la méthode des éléments finis en utilisant le code de calcul FLEX.

Ce code de calcul permet I'utilisation des frontiéres absorbantes pour les deux cotés du
modéle. Le sol est modélisé comme un matériau élasto-plastique avec une loi d’écoulement.
Ce programme était utilisé pour modéliser les essais d’Andersen et a donné des prédictions
satisfaisantes. Le mur étudié par I’auteur est présente sur la figure 3.15.

La sollicitation consiste en huit cycles d’un mouvement sinusoidal ou de I’enregistrement
d’un séisme actuel. Les résultats généraux concernant ’amplitude et l¢ déphasage de la
poussée sont en bon accord avec les résultats expérimentaux d’Andersen préseni€s au
chapitre2.

45m 34m 5lm

13m \

fieure 3.15 Cas dtudié par Al-Hamoud

Bakeer R. M. et Bathia S.K. (réf.2, 1990) étudient I’influence du mode de mouvement
d'un mur de souténement rigide sur la pression exercée par le massif de sol sur le mur.

Les modes considérés sont :

¢ Mur immobile
¢ Mur susceptible de subir un mouvement de translation
¢ Mur susceptible de subir une rotation

Pour cela ils ont utilisé la méthode des éiéments finis. Le massif de sol considéré est
constitué d’un sol sec sans cohésion. Le mur considéré est un mur poids de 5m de hauteur,
dont la largeur, variant de 1m au sommet a 2.6m a sa base, a ét¢ dimensionné par la theorie de
Coulomb.

Le maillage comprend des éléments élastiques isoparametriques quadrilatéraux a 4 nceuds
pour modeliser le mur et le sol.

L’interaction sol — mur est modélisée par deux ensembles d’ét€éments de frottement.

Des éléments de barres rigides sont utilisés pour connecter chacun des deux nceuds situés
au méme niveau sur les faces en amont et en aval du mur afin d’assurer un déplacement de
mur rigide. Les nceuds sur la frontiére du maillage sont bloqués. Le maillage s’étend sur une
longueur de 6 H de chaque coté du mur vu que la profondeur du sol sous le mur est égale 4 la
hauteur du mur.

Un enregistrement d’accélération digitalisé chaque 0.01seconde, est utilisé comme donngé
du mouvement le long de ‘ab’ (voir figure 3.16)

Un amortissement de 10% dans le modele éléments finis a été consideére.

L’analyse est faite en déformation plane, dans le domaine des temps, pas 4 pas, avec un pas
de 0.01s pour une durée de 2s.
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Figure 3.16 : Mur de soutéenement étudié_par Bakeer et Bathia (1990}

Résultats :

* Lapression des terres augmente lorsque le mouvement du mur vers le sol augmente.

* La pression des terres diminue lorsque le mouvement du mur est dirigé vers 1'extérieur .
Ces deux conditions ont une limite basse et haute pour les murs immobiles. Dans la plupart

des tests aux laboratoires pour les murs se déplagant horizontalement ou pouvant subir une

rotation on observe ce comportement :

*» Pour tous les modes de déplacement, la distribution des pressions des terres au repos est
non hydrostatique.

La distribution des terres derricre le mur dépend du mode de déplacement du mur.

Les pressions les plus grandes se¢ situent prés de la base du mur pour un mur susceptible
de subir une rotation vers U'cxtérieur, tandis qu’elles sont localisées autour du point situé
au tiers de la hauteur pour un mur se déplagant en translation.

* Pour un déplacement vers le massif, les pressions les plus grandes se situent 3 mi —
hauteur pour un mur en translation, et elles se situent autour du point situé au tiers de la
hauteur pour un mur en rotation.

¢ La grandeur de la pression des terres d’un mur se déplacant en translation vers le massif
est de beaucoup supérieure i celle d’un mur se déplagant en rotation.

* Pour un mur se déplagant en rotation une différence de phase a été observé entre I'histoire
de la réponse du mur et celle du coin de rupture. Cependant la pression des terres est
maximale lorsque les deux corps vibrent en phase.

e L’étude par la méthode des éléments finis de I'influence de la fréquence propre du
systeme a &t¢ faite en faisant varier la densité du mur, du coin de rupture et la rigidité du
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sol. Les résultats obtenus montrent que le coefficient de pression des terres est maximal
lorsque la fréquence propre du systéme approche la fréquence du mouvement donné. Le
point d’application d¢ la résultante est peu influencé par la fréquence propre du systeme
sol structure.

Comparaisons avec ’expérimentation :

Contrairement a la théorie de Mononobé et Okabe, la repartition de la pression des terres
n’est pas hvdrostatique.

L¢ point d’application de la résultante dépend du mode de déplacement du mur. Sa
position culminante est située dans la plupart des cas entre 0.42H et 0.51H.ce qui correspond
en genéral avec I’ observation expérimentale.

Le résultat obtenu par la méthode des ¢lements finis montre que ie coin de rupture due a un
mouvement sinusoidal est plus large que le coin obienu en statique a 1'état actif mais moins
large que le coin obtenu a P’état passif. Ces mémes observations ont été constatées par
Murphy (1960) et Shériff et Fang (1984) (voir chapitre2). L angle obtenu pour le plan de
rupture ¢tait de 35° ce qui correspondait a celui obtenu par AMdurphy .Par contre la taille du
coin de rupture est plus mince que celui obtenu par Sheriff et Fang. ‘

Le coefficient de pression des terres augmente avee I'augmentation du maximum du pic de
I’accélération de Uenregistrement donné ce qui concorde avec les résultats expeérimentaux
obtenus par /shii et Al.

Ortigosa P.et Musante H. (ré£.39, 1991) présente une méthode cinématique simplifiée pour
calculer la pression des terres dynamiques sur une structure dont les déplacements
horizontaux sont restreints. L’ouvrage de souténement est considéré avoir un comportement
linéaire et le massif de sol peut avoir soit un comportement linéaire ou bien non-lin€aire (voir
figure 3.17). Le déplacement horizontal obtenu en champ libre est appliqué a la base du
modéle et permet de calculer les pressions dynamiques sur le mur pour différentes
accélérations maximales de champ libre.

La pression des terres est donnée par :

o, =k.(5,-58.) (3.83)

ou
&, représente le déplacement horizontal en champ libre maximal a la profondeur 7’
1.’ auteur pour sa détermination préconise une meéthode simplifiée.
S, représente le déplacement de la structure a la profondeur ‘z’.

Pour des structures rigides sans déplacement horizontal retenant un massif de sol supposé
avoir un comportement linéaire, les pressions dynamiques obtenues avec la méthode
cinématique simplifiée (pour la détermination de la réponse en champ libre) ont été
comparées avec les modéles élastiques de Wood et le modéle de Nadim — Whitman et autres.

Les résultats obtenus sont en trés bon accord et le modéle donne une borne supérieure dans
le cas simplifi¢ ou le module d’élasticité transversal est supposé constant sur la hauteur de la
couche. L’auteur en conclut que la méthode cinématique donne dans ce cas une bonne
précision comparativement a des méthodes plus compliquées.

Pour des massifs de sol & comportement non-linéaire les résuliats obtenus ont €t€¢ compares
avec ceux obtenus en utilisant la modélisation par éléments finis utilisée par Nadim-Whitman.

63

Faas 8



Chapitre 3 Approche dynamique du comportement dynamique des ouvragas de souténernent

Grossiérement, les résultats présentés pour des cas spécifiques sont en bon accord avec ceux
obtenus par la méthode utilisée par Nadim-Whitman.

< L >
A
hY
Z massif N
k, de V74 N
sol N
G.v.y N
: N
fn |
j_/\/\/\ Y B
NN NN N Y NNNNENN ug ()
A J
k,
NN N NN

(G = module d’¢lasticité transversal du sol
v = coellicient de poisson
+ = poids volumique du sol.

kn = rigidite du ressort horizontal modélisant 1’ interaction sol-structure.
k.= module de réaction du sol a 1a profondeur z.

k, = rigidité du ressort de torsion représentant 1'interaction sol-structure.

1g (1) = accélération a la base .

Figure 3.17 : Methode cinématique proposée par Orticosa et Musante.

3.5 CONCLUSIONS.

Comme nous pouvons le constater, {a littérature comporte un grand nombre de modéle.
Méme en considérant une modélisation des phlis simples masses, ressorts, amortisseurs,
plusteurs modéles existent suivant :

¢ la discrétisation qui est faite pour le systéme sol-stucture

e les hypothéses relatives aux mouvements

o les hypotheses relatives aux comportements de chacun de ces éléments discrets
* les hypothéses relatives aux points de contacts entre ces éléments.

D’une maniére générale la modélisation consiste
1) Tout d’abord a2 modéliser I'ouvrage, lequel est en général soit :

e Assimilable a un corps rigide : Dans le cas d’une modélisation par masse, ressort
amortissement son mouvement est complétement déterminé par les translations de
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son centre de gravite et des rotations du mur autour de ce centre. Dans le cas d’une
modélisation par €l€éments finis celui-ci est décomposé en €léments finis rigides

¢ Un corps flexible : Dans le cas d’une modélisation masse ressort amortisseur celui-
ci est assimilé a une poutre transversale verticale. Dans le cas d’une modélisation
par ¢léments celui-ci est modélisé par des €éléments de poutres ou par éléments finis
déformables.

) Ensuite a modéliser e sol, lequel est soit :

¢ Assimilable a deux corps rigides, dont I'un se déplace par rapport a I'autre sur le
plan de rupture dans une modélisation par masse, ressort, amortisseur.

¢ Assimilable a deux corps déformables, dont I’'un se déplace par rapport a l’autre sur
le plan de rupture dans une modé¢lisation par ¢léments finis.

e Assimilable a un corps rigide dans une modélisation par masse ressort amortisseur.

» Assimilable a un corps déformable dans une modeélisation éléments finis

3) Modéliser Pinterface sol-structure soit :

e Par la position des points de contacts entre ¢léments pour une modélisation par
masse, ressort, amortisseur.

e Par 'infroduction d’éléments d’interfaces tels que des éléments de contact ou de
glissement ou de frottement ou autres pour une modélisation par éléments finis.

4)Modéliser les frontieres du domaine soit :

Généralement comme rigide, pour une modélisation par masse, ressort, amortisseur.
Par des éléments infinis ou comme une frontiére consistante ou comme une frontiére

absorbante ou simplement comme une frontiére bloquée, pour une modélisation par
éléments finis.

Si on ajoute a cela les hypothéses sur la nature des déformations (grandes ou bien petites),
sur la nature des déplacements (grands ou bien petits, translations ou rotations), sur 1a nature
de 'excitation, il en ressort compte tenu de ’ensemble des combinaisons possibles, une
multitude de modeles.

La confrontation des expériences et des calculs semble étre la seule maniére de valider un
code de caicul obtenu a partir d’un modcle. Toutes les méthodes pseudo-statiques classiques
négligent de nombreux facteurs importants comme le¢ caractére transitoire du phénoméne,
I'influence de la sollicitation sur le comportement du sol la durée de la sollicitation... etc. Les
modéles élastiques, viscoélastiques, non-linéaires et autres prennent en compte partiellement
ou totalement ces éléments du probléme.

Une comparaison des modéles élastiques entre eux (figure3.18) montrent qu’ils sont tous
comparables ¢t donnent des valeurs supérieures aux mod¢les pseudo-statiques de Mononobé

et Okabé schématis¢ par une distribution hydrostatique avec Ak, = PR et de Seed et

Whitman qui ont proposé que 1’'incrément des pressions agisse au 2/3 H a partir de la base du
mur avec une pression d’allure hydrostatique inversee.
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La différence des résultats entre les méthodes élastiques et les méthodes pseudo-statiques
peut étre expliquée par le fait que les déplacements admis dans les méthodes élastiques sont
plus petits ct engendrent donc des pressions sup<cricures,

Une comparaison du modéle élastique de #ood avec des résultats expérimentaux effectués
sur des murs fixes par Young{1986) et Thurston(1986,1987) (réf.10) a montré une bonne
concordance entre les résultats. De plus, la solution de Mononobé et Okabé ou Seed-
Whitman était inférieure de 2 a 2,5 fois. Ces mémes observations expérimentales avaient éte
constatées par [shibashi et Fang (1987) pour des murs rigides pour lesquels ils avaient
constai¢ que plus la rotation du mur éiait faible plus on s’éloignait de la solution de
Mononobe et Okabe.

Un inconvénient majeur des modeéles élastiques est de, surestimer la réponse, dans le sens
ou, ces derniers ne prennent pas en compte 1'amortissement interne et méme radial dans bien
des cas. Une étude comparative effectucée par Veletsos et Younan avec le modele de Scott. a
montré que ce dernier modele surestime la réponse au voisinage du mode fondamentai par
rapport a la réponse analytique et sous —estime la réponse partout ailleurs. La différence
s’explique par la sous estimation de la rigidité du sol d’une part et de I'amortissement d’autre
part pour le modéle de Scort, Un probleme majeur pour les modéles viscoélastiques est la
détermination cocfficient d’amortissement. Veletsos ¢t Founan ont montré que le mode
d’amortissement (visqueux ou hyvstérétique) influe peu sur les résultats pour un mur fixe pour
un sol pulvérulent. Peut-on gencraiiser ce résultat ?

Par contre pour les modeles non-lin€aires, I’amortissement interne dans les sols €tant dc
nature hysteérétique celui-ci peut étre pris directement en compte au niveau de la relation
contrainte-déformation pour le sol. Ces modeles sont genéralement valider par unc
confrontation avec des résultats d’expérimentation spécifique (dans le sens ou I'experience
vérifie les hypqthéses du modéle).

Les modéles non-lin€aires trés nombreux ont permis de mettre en évidence la sensibilite
des ouvrages de soutenement a la variation des parametres mtroduils pour caracteriser le
modele consideré et de poser de nouvelles questions sur la définition de ces parameétres eux-
mémes, ieur variation. leur importance. leur réle durant la vibration, sur 'influence du mode
de mouvement considére, sur I'influence de la sollicitation ainsi que de ces caractéristiques.
sur l'influence de la durée de la sollicitation... etc. Ainsi ces modeles permettent
comparativement aux autres modéles théoriques une meilleure approche de 1'interaction sol-
structure et de la cinematique du sol et de la structure.

T.Q <
Tur lisse 3=0 \\Sccttyg

%, =0.3 k =0

m0-3 s &,

Hel.m , v=0.3 stacique , //

p.a p

Matsuo-
Ohara

130,

Figure 3.18 : Comparaison des modéles elastiques, pseudo-statiques.
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CHAPITRE 4

LOIS DE COMPORTEMENT DES SOLS

4.1 INTRODUCTION.

Pendant tres longtemps ct encore de nos jours la mécanique des sols a ¢t¢ dominée par
Iinfluence des travaux de Terzaghi. Ce n’est que vers le début des années 50 que nombre de
chercheurs se sont penchés de fagon plus aigué sur la loi de comportement des sols. Ces
quarante dernicres annees ont vu s’accélérer une révolution sur ce sujet due a Iavancée des
recherches théoriques, des expdérimentations en laboratoire ou sur siie et des méthodes
d’analyses numériques. Ces développements ont été si loin qu’ils ont remis en cause nombre
de concepts et pratique préexistantes comme par exemple le nombre de paramétres
nécessaires pour caractériser le comportement d’un sol... etc.

Le comportement d’un sol est complexe et dépend de :

* [’histoire compiéte de la couche géologique caractérisée par sa taille, sa forme, sa
composition minéralogique, I’ assemblage des particules.

e L ’histoire des contraintes que la couche a subie.

® ILaprésence de fluide dans les interstices du sol.

¢ La pression interstitielle

e _etc. et bien d’autres facteurs encore.

De plus les propriétés elles-mémes peuvent varier localement avec un degré significatif
verticalement ou horizontalement a I'intérieur de la couche, compte tenu de la micro —
structure du matériau et de son histoire.

Comparer avec les autres branches de I'ingénieur les propriétés du matériau en mécanique
des sols doivent étre mesurds au lieu d’Etre spécifiés par un fabriquant ou auires. Ceci conduit
naturellement a un comportement différent quant aux choix des facteurs de sécurités.

Le but de la recherche d’un modéle de loi de comportement est de fournir un outil pour
résoudre les problemes de I'ingénieur. Mais un autre but, moins pratique plus scientifique
consiste a rechercher un modéle pour examiner de fagon plus concise le comportement d’un
sol. Dans cc demnier cas, les modeles deviennent vite trés complexes et beaucoup sont
présente dans la littérature. Ils peuvent &tre utilisés en bureau d’étude si la précision requise
pour le projet est importante.

L’id¢al serait d’avoir un modele le plus simple possible de telle sorte que :

e les caractéristiques du modele soient obtenues a partir d’un nombre réduit d’essais.
» les procedures d’analyses existantes soient utilisables pour le modéle considéré.

Le modele le plus simple est le modéle élastique. Mais méme celui-ci peut donner
naissance 2 divers modeles différents et trés nombreux suivant I"hypothése faite sur
L’homogeneite du sol.

L’isotropie du sol.
La linéarité du sol.
¢ Lacompressibilité du sol.

Ainsi, peut-on avoir, dans le cas de I'élasticité dite parfaite (sol homogene, isotrope,

linéaire, compressible) que deux paramétres pour définir la loi de comportement du sol

. & 2
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(£,00uG,K). Sion fait 'hypothése d’incompressibilité, un seul paramétre G est nécessaire.

Dans les autres cas nous avons un nombre de paramétre variable suivant les hypothéses
cffectuces, par exempie pour un sol pleinement anisotrope on a 21 paramétres.

Dans le cas géneéral ['établissement d’une loi de comportement d’un sol nécessite la
considération de deux types de quantités algébriques qui apparaissent dans la relation.

® Les premicres sont relatives au matériau sol lui-méme, constantes, qui le définissent,
tel que le poids volumique, fc module d'Foung et le coefficient de Poisson en
¢lasticite,

¢ [Les secondes sont relatives a 1’état du sol lui-méme. variables avec la déformation
du sol. qui permettent de définir I’état de contraintes a 1intérieur du matériau.

Suivant la modelisation effectuée une quantité constante pour une formulation peut étre
vartable lors d’une autre formulation.

L’application de la meécanique des milieux continus aux sols permet I'analyse des
contraintes - déformations du sol et nécessite une relation contrainte déformation. Ce qui
n'est pas le cas en analyse limite ou [’application de la mécanique des solides aux sols est
surtout utilisce, celle-ci ayant surtout affaire 4 des grandeurs vectorielles (forces). Une autre
approche est celle de la mécanique des particules mais la formulation générale est trés
complexe et difficilement maniable. Par la suite c’est I’application de la mécanique des
mulieux continus que nous considérons.

La notion de contrainte. inévitable en mécantque des milicux continus i nécessité la notion
de contrainte effective inhérente au caractére multi-phasique du sol. Celle-ci joue un réle
prépondérant en mécanique des sols. Pour un sol sec cette contrainte se confond avec la
contraint¢ totale apparente obtenuec en supposant le milieu continu, Pour un milieu
parfaitement saturé, toute déformation du squelette solide doit s’accompagner d'un
¢coulement. En plus des contraintes effectives coexistent des pressions et surpressions
interstitielle, les dernicres se dissipant au fur 3 mesure que le drainage s’effectue. Dans ce
dernier cas, le coefficient de permdabilité du sol joue un réle déterminant, c’est ce qui
explique cette scission entre les sols pulvérulents ayant un plus grand coefficient de
permeabilité pour qui le drainage est quasi-instantané, et les sols fins pour qui ce drainage est
trés lent, donc fortement dépendant du temps.

Pour un sol fin imparfaitement saturé, les cas sont plus complexes, suivant Ia fagon dont
I'¢cau occupe les vides du sol. Pour un sol grenu le probléme s¢ pose moins son
comportement ¢tant peu affecté par la présence d’cau du fait de sa plus grande perméabilité.

De plus la composition minéralogique les sols fins est plus sensible a ['eau. Les
interactions inter-granulaires sont modifiées du fait d’une présence plus ou moins importante
d’cau dans le sol fin. Ainsi les paramétres définissant le comportement des sols fins
dépendent fortement de leur teneur en eau. Par contre, les interactions inter-granulaires sont
quasi ineXistantes pour les sols grenus dont les grains ont un diamétre plus gros. D'ou la
nccessité de différencier le comportement des sols fin (argile) et celui des sols grenus (silt,
limon, sable, grave). Pour les sols fins, on fait une distinction entre les paramétres relatifs au
comportement du squeiette solide et ceux relatifs au comportement du complexe sol.

Actuellement dans le cadre de la mécanique des milieux continus, il v a différents groupes
de theories différentes pour le comportement des matériaux. Le comportement du squelette
solide des sols est reconnu comme fortement non linéaire. Les principales approches les plus
courantes qui existent pour décrire ces non-linéarités sont :

e L élasticité non-linéaire.
* La théorie élasto-plastique.
* La théorie endochronique.
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Pour un essai unidimensionnel, les allures des courbes contraintes — déformations sont
representées sur la figure 4.1 pour les trois théories pour un cycle de charge AB, décharge BC
¢t rechargement CDE .

Une autre approche de modéle non lindaire sont les modéles hyperboliques type Duncan
dont I'allure de la contrainte s’apparenie a celle de la figure(4.1b) mais ce modéle comme
nous le verrons par la suite n’a aucun rapport avee les modéles €lasto-plastiques.

Les modeles élasto-visco-plastiques sont aussi une approche interessante, comprenant :

¢ [Le modele rigide viscoplastique
* Le modele ¢lasto-viscoplastique.
¢ e modele €lastovisco-plastique.
s __clc
Ces modeles aux comporterents plus complexes seront exposés bri¢vement par la suite.

A A A
E E
B.7D B B E
D
D
A C A C
AVC /
= > >
a) non lingaire b) élasto-plastique ¢)endochronique
¢lastique

Figure 4.1 : Tvpes courants de comportement pour un cvele de charge et décharge.

4.2 COMPORTEMENT ELASTIQUE.

4.2.1 Matériau homogéne isgtrope linéaire.

a) Relations entre tenseurs contraintes et tenseurs déformations.

Dans ce cas la relation contrainte déformation est donnée par 1a loi de Hooke généralisée.
Celle-ci1 s’¢crit (en notation indicielle :)

J=C;H g]d ou: (41)

g

o ; est un €lément du tenseur contrainte [€], d’ordre deux définit en un point M du milieu
par rapport a un repére orthonormé . cefui-ci 8’ écrit
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Oy Twmy Txz 1 Gt 12 913 |

[C]cr =|Tw Oy z-yz =101 O I3 et ’ (4-2)
Ty Tzy Oz | [F31 T3 933

[C]O' = [C]i‘ * [C]ce (4.3)

ou [C' ]f, est le tenseur contrainte sphérique responsable de la dilatation volumique et [C’ ];_.?

st le tenseur contrainte déviatorique responsable de la scission et de I’écart des contraintes
normales par rapport a la contrainte moyenne.

[C]i =plf] et [ ]ﬁf ={c] - plf] avec p= _—;—o',-i ct{/] la matrice unité.

13

Un élément du tenseur déviatorique en contrainte [C ]£ estnoté ‘s, .

£y estun élément du tenseur contraint¢ [D]E d’ordre deux défini en un point M du milicu
par rapport a un repére orthonormé. Celui-ci 8’¢écrit
. . PR S B . .
Ex  Ful!l ¥e/2) ifn 12 £13

f

}’yxfz Ey }/yz /2 ‘:E £y1 &2 £m (45)

L‘}’;xfz yw!2 & | LEm En En

D], = [Dk: +[cXe (4.6)

ol [D]SE est le temseur déformation sphérique responsable de la dilatation volumique

% et [D]‘E est le tenseur déformation déviatorique.

[DY = (_8;1_2[1] et [D}E,’ =[p], - £%Ll[.f] et [7] 1a matrice units.

AV
Ona ?:(Eﬂ')

Y

Un élément du tenseur déformation déviatorique est noté * ¢

i est un élément du tenseur d’ordre quatre de la matrice relation contrainie —
déformation k,'r] et J;est un élément du tenseur de Kronecker-Delta d’ordre deux
1 0 0]

01 0f.
10 0 1]
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~ 1

N 4 80y + 00y + 80 i | (4.8)
7ﬂ*v”j12w J J i |

,
Cha =

E et vsont respectivement le module d’élasticité et le coefficient de Poisson.

La relation déformation - contrainte équivalente a (4.1) s’écrit :

1

. A-wl 2 }
R {(Hv)%aszokﬁ rlajk! (4.10)

Dans ce cas, les parameétres necessaires pour definir compliétement la relation contrainte
sont £ et v. Mais en pratique, il est commode de séparer le comportement volumique et le
comporiement déviatorique. Dans ce cas, la paire G et K est utilisée ou G ¢st le module
d’¢lasticite transversal et K est le module de déformation volumique (Fu/k modulus) .

I3

G= et s = 2Ge; {4.11)

21=v) J 7

1 . . . . . .
K =2 avec p= ga,-,- dite contrainte octaedrale ou pression hydrostatique ou contrainte
gji

moyenne et (£;)= % la. soit :

E

=— (4.12
3(1--2v) ' )

b) Invariants des tenseurs contraintes et déformations.

L’utilisation des invariants des tenseurs coniraintes rend plus commode la formulation de
nombre de relations par Ia suite.

Pour le tenseur contrainte {C] définit dans un repére orthonormé Mxvz les invariants
sont :

o) =on+tont+op=0,+0,+0; (4.13a)

|0'zz Tl [C11 G134 P11 O12
Iz = i +

o Jox o o GO0y O
1¢32 33 31 33, “2 221
4 , ‘, o (4.13b)
o, O, O, Ogl Ty Oy

:1 » - |+ * ﬂl+ -
Oz Fz| Oz Oz [T Oy
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Oy Fpp Pz ;0’11 0z 93
[3=ity O, Fyp=i0y Oxn Oy (4.13¢)
T Tn 0Ll loa on Oy

Ou le svmbole *' | 'signifie déterminant.

Si le repére MXYZ est le repére principal . Soit oy o, o3 ces coniraintes principaies

ordonnées dans 1'ordre décroissant o, > o, > 3. Alors ces invariants s’ crivent .

Iy =0y +0:+0;3
Iy =0109 + 0,03 +030) (4.14)

[3 = 0107207

. ;. . D , . . .
Pour le tenseur contrainte déviatorique [C ]Cr défini dans un repeére orthonormé Mxyz les
invariants sont comme précédemment avec les motations ‘5,7 au hieu de ‘o7 . Le tenscur

' éerit dans un repére Mxyz

[ - )
TP Ty T | P’n*ﬁ o12 O13 (511 512 513—!
D_‘ T _
[C]a*t Ty gy~ P Tyz '—l Oy O~ F Ty |=|snm S Snm
H
L Tox Ty Oz P; L O3 on  on-pl sn S S33J
et ses invariants sont ;
Jy =8y
:SU+S22+S33:S,¥+SV+S3
1
S —Esgsﬂ- |
1 R 2 2 2
=S (sfy + 55 + 533 + 2siz + 2513 + 2553) (4.15)

A

S R S S S
= {5y #8587 T 25y, F s+ 25.)

1
J3 = -:;—SySJkSkI

Dans le repére principal précédent MXYZ les contraintes principales du tenseur
déviatorique sont 5, 5, 53 avec

20; -0 0 \ . L
5;= A iv j#k , o; étant la contrainte principale du tenseur

contrainte [C'L , les doux tenseurs ayant les mémes directions principales.
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Sy =8 + 85, 5,
1
2
Jq = 515953

Jo=—(s{ + 535 +57) (4.17)

Pour les tenseurs déformations on a cxactement les mémes expressions pour les invariants
notés alors /') I'y [’y et J' I's J'y relatifs aux invariants respectifs 7, /. /3 ot/ I, J; ;
avec au lieu de o; ot 55 respectivement & ot e; ; au lieu des quantités principales o; et

s; respectivement les déformations principales g; et e, relativement aux mémes axes bien siir.

¢) Décomposition de la relation contrainte-déformation.

Une separation logique existe entre la composante de réponse volumique (ou hvdrostatique
ou movenne) et la composante de réponse transversale ou déviatorique.

Apres introduction de 1a décomposition (4.3) (4.4) dans (4.1) et de (4.6) (4.7) dans (4.9) on
obtient les relations suivantes ot les effets de chacune des parties sont distincts:

£ —i]é' + ! 5 avee I, = p= i (4.18)
5T g 01T g 1m e '
Ty :Ksﬁé'g +2Gey (4.19)

Ou 7, est le premier invariant du tenscur contrainte [C ]G ou du tenseur sphérique.

Les premiers termes de gauche représentent 1’effet de la partie sphérique ou octaédrique
caractérisé par le parametre K et les deuxiémes termes I'effet de la partie déviatorique
caractérisé par le paramétre G .

4.2.2 Matériau isotrope non — linéaire.

a) Hyperédlasticité ,_élasticité et hypoélasticité.

Dans ce cas pour un essai uniaxial par exemple (figure 4.2) la courbe contrainte
déformation n’est plus lin€aire. Dans ce cas, 1’énergie de déformation par unité de volume
est :

Wi(g)= J: ode etdans le cas multiaxial #(g;) = J'OE‘J oy dey (4.20)
et I’énergie complémentaire par unité de volume

No)= f;g do et dans le cas multtaxial ((o;; )= J:r';" £y doy; (4.21)

73



Chapitre 4 Lois de comportement des sols

ona W+Q=0,6;

Il v a deux fagons de décrire Ie comportement réversibie du matériau en contrainte totale

la premieére consiste a dire qu’il v a une cotrespondance unique contrainte déformation de
la forme :

oy = fi(En) (4.22)
Cette forme implique que nous avons un maténau €lastique de Cauchy.

La deuxiéme que les contraintes sont les gradients de 1'énergie potenticlle de
déformation :

oW (2;)
g, = ————

4.23
S (4.23)

ou bien que les déformations sont les gradients de 1'énergie de déformation
complémentaire.

. 5Q(o*ij )

o0

£y (4.24)

i

Dans ce cas le matériau est hvperélastique et est dit * matériau élastique de Green .

A
T4 A/f_,,.
dQ =gdc g/2(///)//
C4 \
§W(£A)
N ,
0 AW =cde &4 £

Fioure 4.2 essai uniaxial pour un matériau isotrope élastique non- linéaire.

La différence entre ces deux formulations ost que un matériau élastique de Cauchy peut
violer les lois de la thermo — dynamique (énergic développé par un matériau €lastique est une
fonction d’état) ce qui n’est pas le cas d’un matériau hyperélastique (matériau de Green).

74



Chapitre 4 Lois de comportement des sols

Une autre possibilité de décrire le comportement du matériau est d’utiliser une forme
mcrementale de la relation contrainte—déformation . Dans ce cas le matériau est dit
hvpoelastique.

b) Formulation des relations contraintes — déformations d partir de I’énergie de
déformation W ou {'énergie complémentaire ().

Dans ce cas i est prathue de définir I’énergie de déformation a partir des mvariants choisit
arbitrairement 7'\ I'2 I's par suite, ['énergie de déformation s’écrit :

W= W(I',I'2,I's) avec par excmple (4.23)
't =gy

Fo=tee 2
2 —‘i&jbrj (4~6)

- 1

'3 :ggj e i

A partir de (4.23) on obtient :

oW Bl BW Bl'z W O Ny
Oy = o & + Z 2 2 or's soit apres développement : (4.27)
oI'' Oey  Bl'2 Dey  BI'a Dy

Oy =08 + 0o, +ayEg &y OU (4.28)
o =a; (I' )= OEV (4.29)
ol's

Les fonctions @; compte tenu d’une dérivation de (4.29) peuvent étre données par les trois

cquations ;
. da;
oa; 2% (4.30)
or, ar,

d’une fagon analogue en raisonnant a partir de 1’énergie complémentaire on aurait trouve :
£;= B8y + Broy + Baoyo (4.31)

en prenant des invariants correspondants en contraintes ¢t en formulant 1’énergie
complémentaire sur la base de ces invariants (2= (¥ /y,72,73).

Les fonctions «a; compte tenu d’une dérivation de (4.24) peuvent étre donné par les trois
équations :
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ap; _ aﬂj

= (4.32)
ol jo ol

I1 est important de remarquer que dans ce cas le comportement d’un matériau formulé par
les équations (4.23) et (4.26) est réversible et indépendant du chemin suivi.

¢) Relation contrainte-déformation par modification du module élastique.

Une extension des relations généralisées de Hooke, peut étre effectuée en prenant a la place
des modules d’élasticité correspondants, des fonctions scalaires de 1'état de contraintes au
point considére ou plus géncralement des fonctions scalaires des invariants du tenseur
contrainte au point considérg,

Les matériaux pour lesquels ce type de formulation sont des matériaux de type Cauchy .

Une autre fagon de formuler la loi de Hooke équivalente 4 {4.9) est :

1+v v

une extension de cetie relation peut s”écrire :
gy =+ VIF(L /4, /3)0; — VF(Il,JZ,J3)okk§,-j (4.34)
Si on reprend (4.11) sous la forme :

p=Kg; et s5,=2Ge; alorsona: (4.35)

oy =sy+poy =2Ge, + K e5d, (4.36)

ou X 5 ¢t Gssont des fonctions scalaires des contraintes principales au point considéré ou
bien des invariants du tenseur contrainte. Afin d’assurer une indépendance par rapport au
chemin suivi les fonctions X ; et Gs doivent vénfier certaine restriction. On montre que
lorsque K, =K, (/;,]')) et G, =G{J,,J'y) I'indépendance ¢st vérifice.

d)Postulat de stabilité de Drucker

Celui-ci s’énonce comme suit :

Durant la variation de I’ensemble des forces extérieures appliquées an systéme considéré,
le travail correspondant de ces forces est positif.

Sur un cycle chargement — déchargement le travail effectué par I'ensemble des forces
externes est non-negatif.

Le premier postulat est appelé ‘stabilité in small’.

Le deuxiéme postulat est nomme ‘stabilité in cycle’.

Compte tenu du principe des travaux virtuels ces postulats s’écrivent,

8o ;8e; >0 stabilité in small (4.37)
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r.&r,-v,-é' i >0 stabilité in cycle {4.38)

ot le svmbole 4 signifie intégration sur un cvcle.
v

Dans ce cas la relation contrainte — déformation est bijective. Ceci est illustré sur la figure
4.3 ou le postulat n’est pas verifi¢ pour les cas ¢j et d) .

o A o A
Volod
50'9- 5"33 =) & ()0'rJ o.s =0
o P
£ £
(a) (b)
A A
o o
Folea
oe
é'crlj c?gij <
>

(c) (d)

cas a et b :stable
cas b et ¢ ; instable

Figure 4.3 :Courbes contraintes-déformations : postulat de stabilité de Drucker

Pour un matériau parfaitement €lastique alors le travail effectué par le systéme de forces
extérieures sur un cycle est nul dans ce cas :

}:éa’ ;08 (4.39)
Si des déformations irréversibles se sont développées sur un cycle alors :

§ 80,68, (4.40)

On en déduit de (4.39) que le deuxiéme postulat de Drucker implique pour un matériau
¢lastique que I'énergie de déformation est une fonction d’état donc une différentielle totale
exacte, c’est a dire que 1’énergie de déformation du systéme est une fonction des déformations
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sculement. Il en est de méme pour i’énergie complémentaire laquelle alors est fonction des
contraintes seulement. Soit,

-, ,F)W(&‘,_-,-)
¥
ey Xo )
oy)= | ¥ eydoy et gy :—E;L (4.42)
y

¢e) Normalité, convexité, unicité.

Normalite

@) et (4.24) g = Waﬂ(dy)
£y ao',j

normalité dans 1’espace particulier a neuf dimensions ou chacun des axes correspond a une
des neuf composantes du vecteur déformation pour la premicre condition ou bien du vecteur
contrainte pour la deuxiéme condition. Dans le premier espace le vecteur

contrainte {O’}Edy est normal i la surface W =constante au point {g}= £y, et dans le

deuxiéme le vecteur déformation {e}ssij est normal 3 la surface (2= constante au point

Les équations (4.23) o, = représente les conditions de
q i P

o}= oy
Convexité
Wey)
Compte tenu de (3.123)0'9-,- = ——2" il ’ensuit que :
£y
Go g
dO'y = i dgkf = —a——-“dgkl (443)
65}, 65,-jagkl

le premier postulat de Drucker do;dey =0 implique done que :

oW

degde, >0 | 4.44)
Oe ;06 HETy (

(4.44) permet de conclure que 1a surface W= constante est convexe.
On montrerait de méme que la surface ()= constante est forcément convexe d’apres le
premier postuiat de Drucker.
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Unicité

On montre aisément que pour une variation du svstéme de force extéricure, il ne peut v
avolr , compte tenu du premier postulat de Drucker, deux &tats finaux possibies car alors Ie
passage d’un de ces etats finaux a I’autre correspondrait a une variation nulle du systéme de
force extérieur ¢t I’application du principe des travaux virtuels, donnerait :

0= ;L (dof -dol Ndeg — Jel)dl Ou les indices a et b correspondent aux états finaux 1

et 2.

Le premier postulat de Drucker do;de,; > 0 donnerait alors :

fj
a 1B by

Ce qui conduit a une situation impossible. Par suite, on ne peut donc pas avoir deux ¢tats
finaux possibles. D’ou 'unicité,

) Relation incrémentale contrainte-déformation.

Ce type de formulation est souvent utilisé pour décrire le comportement mecanique de
matériaux pour lesquels 1'état de contrainte dépend de I'état de déformation en cours ainsi que
du chemin de Contrainte suivi pour atteindre cet état. En général, les relations incrémentale
s'écrivent sous la forme :

Ou Aoy et Agy sont des tenseurs incréments contraintes ¢t déformations et Fj;des

fonctions de tenseurs.
Une autre formulation équivalente est

doy =C :;k! (T YE Y (4.46)

Ol le tenseur relationnel Cjy (c,,) est une fonction des composantes du tenseur
contrainte appelé couramment tenseur(matrice) de rigidité tangent.

Le comportement décrit par I’équation (4.46) est incrémentalement réversible. Dans ce cas
le matériau est minimalement ¢lastique ou hypoélastique.

Le comportement d'un matériau hypoélastique dépend en général du chemin suivi ¢’est 4
dire de 'histoire des déformations ou contraintes. 1.’intégration de 1’équation (4.46), pour des
chemins différents et des états mitiaux différents, aboutit 2 des relations confraintes -
déformations différentes.
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4.3 CRITERE DE PLASTICITE, FONCTION DE CHARGE.

Considérons un €lément de volume dans un état initial donné. La notion de¢ limite
d’elasticité en lraction ou en compression a cédé la place a celle de critére de plasticité pour
les matériaux élastoplastiques. A partir de quels états de contraintes, correspondant a tous les
modes de sollicitations, pourra - t'on atteindre le régime plastique? La réponse peut étre
donnée par la détermination d'une fonction floy), a valeurs scalaires, du tenseur de

contraintes, de telle sorte que par convention /(o ;) prenne des valeurs négatives tant que la

réponse est élastique ¢t s’annule a 'entrée dans le domaine plastique. La fonction Floy),

dite jonction de charge, cst alors utilisée pour formuler un critére de plasticite, a partir du
signe de ses valeurs(le cas de valeur positive n’avant pas de sens physique).

Considérons "espace a six dimensions dont un point représente un tenseur confrainte (cas

homogéne, isotrope). L'équation (6;)=0 définit une surface dite surface de charge ou

surface d'écoulement qui délimite donc le domaine d’élasticité (intérieur a cette surface), A
partit d’un point intérieur an domaine d’¢€lasticité, la plastification peut &tre obtenue par une
infinité¢ de trajets de contraintes, au moment ou ils atteignent un point quelconque de la
surface de charge.

Dans la pratique, au lteu de considérer un espace contrainte a six dimensions, il est
préférable d'utiliser un espace a frois dimensions. Pour cela 'espace de Haigh-Westergaard
est plus commode. Un pomt de cet espace représente les coniraintes principales du tenseur
contrainte. Une conséquence de cette représentation est que un méme point de cet espace
représente tous les €tats de contraintes qui ne différent seulement que par I'orientation de
leurs directions principales.

Un point de la trisectrice représente un état de contrainte défimi par un tenseur pour lequel
les contraintes principales sont égales, c’est a dire un état de contrainte hydrostatique ou un
tenseur sphérique.

Considérons un point état de contrainte représenté par un point P dans ’espace de Haigh-
Westergaard (figure 4.4). Ce tenseur peut se décomposer en un tenseur sphérique et un
tenseur déviatorique. On montre par des considérations géomeétriques que la projection du
point sur la trisectrice donne un pomnt N représentatif du tenseur sphérique, et que la
projection sur le plan normal a la trisectricc passant par l'origine donne un point S
représentatif du tenseur déviatorique dite aussi composante déviatorique du tenseur (puisque
sp+52+53=constante =0.).

On définit :
E=ON=+3p et p=0S=NP=J2/, (4.47)

Le plan d’équation o + o3 + o3 =0 perpendiculaire a la trisectrice passant par |'origine
est appelé ‘plan n . Parfois il est plus commode de travailler sur le plan n gu’avec le tenseur
déviatorique. Dans ce cas, les axes o7, 0y, 03 sont projetés en o'y, o'y, o'y (figure 4.5). On
désigne par & P'angle que fait la projection de la contrainte avec |’axe projeté majeur.

Alors un état de contrainte peut aussi bien étre représenté par ses contraintes principales
{61,0,.03) que par le triplé (£, p,8).
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A

S

Composante
déviatorique

P plan déviatorique (rapporté a P)
r
tenseur trisectrice o = 04 = 0y

™

composante spherique

> O3

Figure 4.4 : Espace de Haigh-Westergaard. Représentation d’un tenseur.

figure 4.5 Représentation de I'état de contrainte sur le plan 7
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4.3.1 Critere de plasticité indépendant du tenseur sphérique. (ou de ia_contrainte
moyenne)

Histonguement le premier critére proposé pour un metal est celul de Tresca en 1864

(figure 4.6 et 4.7). Ce critcre exprime que la contrainte tangenticlle maximale
o - . .. " s
Trnax = 171 ne peut exceder une valeur limite £ .Ce critere est donc indépendant du

tenseur sphérique c’est a dire de {a variable & ou du premier invariant /[, .

Celui-ci s’ écrit en fonction des variables (£, p,6) :

e 1
S{p, )= \/Zpsm(9+§n)—2k (4.48)
Ou k est une constante (valeur critique de cisaillement) et 0< 6 < ;E
Une autre expression peut étre obtenue a partir des invariants :
) —— 1
W2,0)= 2 3 sin(0+ S m) -2k 0<% % (4.49)

(Pour les autres secteurs correspondant a des intervalles de variation de 60° de 4 on
compléte par symétrie.)

7

trisectrice o) = 0y = o3

O3

Fioure 4.6 : Surface de charge : Critére de Tresca
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hexagone

Fioure 4.7 : Représentation du critére de Tresca sur le plan «

Un deuxiéme critére indépendant aussi du tenseur sphérique est le critére de Von Mises
figure (4.8 et 4.9). Celui datant de 1913 exprime que la composante tangentielle de la
contrainte octaédrique (contrainte s’exergant sur un plan dont la normale a pour direction une

des trisectrices du repére principal) ne peut excéder une valeur limite.
. s g Irl 12
La contrainte octaédrique avant pour composante o, = 37 Py Toq= \fg.f s, CB

critére implique que le deuxiéme invariant du tenseur déviatorique ne peut excéder une valeur
limite k°. Celui ci peut donc s’écrire sous la forme simple :

fUy)=d, &

Le critére de Von Mises représente asscz bien le comportement du complexe sol pour les
sols fins parfaitement saturés.

o4

trisectrice o) =03 = 03

Figure 4.8 : Surface de charge : Critére de Von Mises
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Figure 4.9 : Représentation du critére de Von Mises sur le plan =

4.3.2 Critére de plasticité dépendant du tenseur sphérigue.

La plupart des métaux, le critére de plasticité est surtout conditionné par le tenseur
déviatorique indépendamment du tenseur sphérigue. Par contre pour les matériaux tels que les
bétons, les roches et les sols, le critére de plasticité dépend du tenscur sphérique.

Le critére de Mohr-Coulomb datant de 1900 peut étre considéré comme une généralisation
du critére de Tresca. Les deux supposent que Ia contrainte de cisaillement maximal est la
seule cause d'une rupture. Tandis que Tresca considére que la valeur critique de la contrainte
de cisaillement est constante, AMohr considére que pour un plan de coupe donné cette
contrainte critique varie en fonction de 1a contrainte normale agissant sur ce plan.

Teritique = 8(C) ' (4.50)

Le critere de Mohr en un point du milieu représente dans la représentatién de Mohr
(repére (o, v)) ’ensemble des états de contrainte a la rupture possible en ce point. Ce qui se

traduit par la courbe enveloppe figure (4.10).

Le cas simple ou, dans la représentation de Mohr la courbe enveloppe est une droite a été
présente par Coulomb en 1773 pour les sols(figure4.11) . Dans ce cas I'équation de la courbe
enveloppe esf :

irm-n-q,.e i= c- oy (4.51)

ou ¢ est la cohésion et @ I'angle de frottement interne.

La fonction de charge(figure 4.12¢t 4.13) qui en découle s’ écrit pour 0 <8 < % a partir des

invariants : (pour les autres intervalles de € on compléte par symétrie. )
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, U
f([hjn_,,éi):li'l sin @+ 72 $in(6 + =)+ Y=2-cos(6 + Z)sin @ — coos @ (4.52)
3 3743 3
ou bien a partir des variables (£, p, )
FE p.8)Y= V2 Esin g+ V3 psin(8 + %) + pcos(f + %) sin @ - V6 ccos Q (4.53)
‘ A
' (T ermitgue E”" g(o) Courbe enveloppe

7N /\< .
RS

Fioure 4.10 : Représentation du critére de Mohr

' ‘ =c¢— olge Courbe enveloppe

i rﬂ-ﬂique I \
N

Figure 4.11 : Représentation du critére de Mohr-Coulomb
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o

trisectrice o} =y = 04

a3

Figure 4.12 :Surface de charge : Critére de Mohr-couiomb

f _2\/gcc0scp

° 3_ging

Zchcosgv
to o et

3+sin g

Ficure 4.13 : Représentation du critere de Mohr-Coulomb sur le plan &

Le critére de Drucker et Prager formulé en 1952 peut €tre lui aussi considéré¢ comme une
généralisation du critére de Von Mises ou ’influence du tenseur sphérique est introduit en
ajoutant le terme a /, au critére de Von Mises. I s’ensuit que la fonction de charge s’¢crit a
partir des invariants :

SUiJ)=ali+yJ, -k (4.54)

et a partir des variables (£, p,8) :

fE p)=V6al+ p-2k
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Le critére de Mohr — Coulomb n'est pas trés pratique compte tenu de la forme anguleuse de
la surface de charge correspondante. Les coins peuvent donner lieu a de grosses difficultés
mathématiques, ¢t amener un certain nombre de complications dans un processus numerique.
Par contre l¢ critére de Drucker-Praker ne pose aucun de ces problémes la surface de charge
¢tant conique (figure 4.14). 1l est souvent utilisé a la place du critére de Mohr — Coulomb
avec genéralement la correspondance suivante (figure 4.15) .

2si B Cos
a:_:m—qo et k:#_s_i'p__ (4.56)
V3 (3 —sin @) V3 (3-sin @)
O-l A

trisecirice o = 0y = 03

Figure 4. 14 : Surface de charge : Critere de Drucker-Pracer

Drucker-prager Mohr-Coulomb

Figure 4.15 : Représentation du critére de Drucker-Prager sur le plan «.
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4.3.3 Ecrouissage.

Les maieriaux dont la surface de charge est fixe, sont les maicriaux dits célasto-
plastiques parfaits.

Pour les matériaux écrouissables, la surface de charge évolue au cours de I'écoulement
plastique. le point de charge restant toujours sur la surface. Ceci nécessite de faire dépendre Ia
fonction de charge d'autres variables que les scules composantes du tenseur de contraintes : il
s’agira précisément des parameétres d’$crouissage, qui pourront étre, suivant les cas, de nature
scalatres, vectorielles ou tensorielies.

La relation contrainte —déformation relative a un cycle chargement — déchargement de la
nouvelle surface de charge est dépendante du chemin de chargement ou dépendante de
I'histoire de chargement.

Afin de développer ces relations, deux approches de bases sont utilisées :

1} La premiere approche ¢st la théorie de déformation dans la forme de relation contrainte
-~ déformation totale. Cefte théorie suppose que I’état de contrainte détermine V'état de
déformation d’une fagon unique aussi longtemps que la déformation plastique se¢ prolonge.
Alors la plus générale forme de cette théorie durant le chargement peut étre écrite comme suit:

2l — te —
bé?—glj—e—.zj_g(cry-) (4.57)
Ou f‘; , 8,}? sont les tenseurs de déformations élastiques et plastiques, composants du

tenseur de la déformation totale £yt oy le tenseur de contraintes.

Cefte équation monire un comportement du chargement indépendant du chemin de
contrainte suivi. Elle ne décrit pas de fagon adéquate le phénoméne associé avec un cycle de
chargement — déchargement . Néanmoins, de telles théories sont utilisées en pratique du fait
de leur simplicite.

2) La deuxieme approche est la théorie incrémentale ou la théorie d’écoulement. Ce type
de formutation donne I’incrément du tenseur de déformation plastique dey;” en fonction du

tenseur contrainte ‘o ;° et de incrément de ce tenseur “day’. La plus simple théorie de

I’écoulement est 1a théorie en plasticité parfaite. La différence fondamentale avec la théorie en
plasticité parfaite est que maintenant la surface de charge n'est plus fixe. La réponse d’un
matériau apres la limite initiale est décrite par une nouvelle surface de charge dite ‘surface de
charge subséquente’ et la loi qui définit cette nouvelle surface est dite ‘loi d’écrouissage’.

Les hypothéses utilisées dans Ia théorie incrémentale sont :

» I’existence d’une surface initiale de charge qui définit la limite d’élasticité du
matériau pour un état de contrainte multi-axiale.

e L’existence d’une loi d’écrouissage qui décrit I’évolution de cette surface de charge
subséquente.

® La loi d’¢écoulement se rapporte a une fonction potentielle plastique et définit la
direction du vecteur incrémental de déformation plastique dans I'espace de Haigh-
Westergaard.

La détermination de la nature de la surface de charge subséquente est un probléme majeur

de la théorie d’écrouissage. La réponse d'un matériau aprés avoir attcint la surface de charge
initiale différe considérablement d’une théorie a4 l'autre. Un grand nombre de lois
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d*écrouissage ont été proposées donnant la modification de 1a surface de charge a partir de la
surface de charge initiale. Les pius largement répandues sont :

¢ Les lois d’écrouissage isotropes.

o Les lots d’écroulssage cinématiques.

e Les lois d’écrouissage mixte qui sont une combinaison des deux autres.

Une ceriture générale de I'équation de la surface de charge limite est la suivante :

f(oy,8f,k)=F(oy,ef)-k*(e,)=0 (4.58)

Ou  F( aij,gij-) ) definie Ia forme de la surface chargee.

k? est relatif a la taille de la surface de charge.
£ pest la déformation effective dépendant de I'histoire de chargement ou du chemin de

déformation plastique. Celle-ci est définie de deux fagons possibles
* La premicre définit 'incrément de la déformation effective plastique comme une
combinaison des incréments de déformations plastiques comme par exemple :

f Ly . . . . . . -
de p =Sy delj‘.’ dg;; ou ¢ est ajuste a partir des résultats d’un essai uniaxial.

e La deuxicme définit la deformation effective plastique & partir du travail plastique
par unit¢ de volume.

Pour un matériau parfaitement plastique alors k2 (e p)= k? = constante. et

F(JU,EU}.,):F(O'U—) soit

Foy,k) = Floy)-k* =0 (4.59)

Une loi isotrope est basée sur I'hypothése que la surface de charge initiale s’étend
uniformeément sans distorsion et sans translation lorsque ’écoulement plastique se produit. La

taille de la surface de charge est régie par k°, par conséquent pour un matériau a
¢crouissage isotrope I'équation de la surface de charge subséquente 4 1’allure générale :

floy,k)=F(oy)-k*(£,)=0 (4.60)

par exemple si le critére de Von Mises est utilisé, alors F (oy) =7, et I'équation de la
surface de charge subséquente

ok =Ty -k (e,)=0 (4.61)

La théorie de I’écrouissage isotrope donne une variation limite de la surface subséquente
ce qui est en contradiction avec 1’effet Baushinger.

Une loi d’écrouissage cinématique suppose que, durant les déformations plastiques, la

surface de charge subséquente se¢ déplace en translation sans rotation comme une surface
rigide dans I’espace de Haigh — Westergaard, maintenant la taille, {a forme et Vorientation de
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la surface initiale. Cette loi due a Prager (1955) provieni d’une simple interprétation de I’ effet
Baushinger.

Si la surface de charge initiale s’¢crit de 1a forme (4.59) , alors {'équation de la surface
limite subséquente s’ écrit :

ou k=constante et a; le tenseur relatif au vecteur translation dans I’espace de Haigh-

Westergaard .
Une maniére simple de déterminer le parameéire tensorielr; est de considérer une

dépendance linéaire entre l'incrément du tenseur de déformation deget I'incrément du
tenseur do 5 engendrant une incrémentation du vecteur translation.
— ode?
Cette hypothése est connue comme loi d’écrouissage de Prager.
Une loi d’écrouissage mixte est une combinaison de 1'écrouissage isotrope ct de

I’écrouissage cinématique. Cette combinaison conduit compte tenu des équations (4.60) et
(4.62) a une équation de la forme suivante pour la surface de charge subséquente.

floyk)=Floy —a;) -k (£,)=0

Dans ce cas la surface de charge subséquente garde son allure initiale. Avec le modéle
mixte différents degrés de I’effet Banshinger peuvent étre simulés par simple ajustement des
parametres d’écrouissage a; et k.

- ——

expansion (isotrope)

transiation (cinématigue)

Figure 4,16 ; Représentation du critére de Drucker-Prager avec écrouissage mixie sur le

plan m
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4.4 MODELES ELASTO-PLASTIQUES.

4.4.1 Modéle élasto-plastique parfait

Pour le modele élasto-plastique parfait I’équation de la surface de charge s’ecrit (4.59) ;

Joz)=0 k ¢tant une contante (4.64)

ou bien en termes d’invariants (voir §4.2.1b)
FUy,J2,74)=0 (4.63)

L'incrément de déformation €lastique lorsque la le tenseur contrainte est représenté par un
point & Dintérieur de 1a surface de charge (état ¢lastique 1{(o;)<0) est donné par (4.18),

S0t ;
1 1

e -

Lorsque ce temseur est représenté par un point sur la surface de charge (état
plastique J(o;)=0), 'incrément de déformation est :

dey = dej + delf - (467

ou d.e;- est 'incrément de déformation élastique donné par ( 4.66)

dsff cst I'incrément de déformation plastique donné par la loi d’écoulement laguelle

s’écrit ;

defl = di -—;q (4.68)
Ty

Ou g est une fonction potentieile plastique.
dA est une fonction scalaire non négative.
Si ¢=f c’est a dire que 1'on prend pour la fonction potentielle plastique la fonction de

charge alors la loi d’écoulement est dite associée au critére qui définit cette fonction de
charge. Dans Ics cas contraires, la loi d’écoutement est dite non-associative.

(

deff: i
[0 si ff /<0

(4.69)

Le modele ¢lasto-plastique parfait sera plus amplement détaillé au prochain chapitre 5.

La considération de la fonction de charge, de la loi d’écoulement et des relations
contraintes — déformations en élasticité dune part et de a condition de consistance -
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df(c;)=0 . permet d’aboutir a une relation contrainte déformation en élasto-plasticité de la

forme gcncralc.
i ~ P i
a0y =Cpy ey (4.70)

~ ep ~y .Y r

Ou C'}d est le tenseur relation contrainte-déformation élastique et C U;dpest le tenseur

relation contrainte-déformation plastique dépendant essentiellement du critére considéré.

4.4.2 Modéle élasto-plastique avec écrouissage.

Pour un comportement uniaxial, les concepts de ‘chargement’ et * déchargement’ sont
évident. Mais ce n’est pas le cas d’un état de contrainte multi-axiale ot ces concepts doivent
étre clairement spécifiés.

Un <coulement plastique se produit dés que le point représentatif du tenseur contrainte
parvient sur la surface de charge. Une incrémentation du tenseur do’rj contrainte peut étre

représentée par un vecteur {do| .

do,| |do
dcry do,
{dat= = . (4.72)
Lirm d0'13
Aty ) \doas,

Il en de méme pour {ds} vecteur représentatif du tenseur déformation. Pour un

chargement a partir de ce point le vecteur est forcément orienté vers ’extérieur de la surface
de charge et en méme temps la surface de charge se transforme (écrouissage), pour un
déchargement vers l'intérieur de ia surface de charge(retour en élasticit€), pour un chargement
dit neutre il reste tangent a la surface de charge(pas d’écrouissage).

Soit {n}un vecteur unitaire normal & la surface de charge considéré au point précédent.

Alors ;

o

3] |
{} af @f {4.73)

Donc suivant 1a valeur du produit scalaire {de}{n} on aura :

{dotn}>0  chargement (4.742)
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{datin}<0 déchargement (4.74b)
ldotint=0 chargement neutre(pas d’écrouissage) (4.74¢)

La surface de charge subseéquente ¢st donnée dans le cas général par(4.63) .

La lo1 d’écoulement s’écrit comme précédemment sous la forme (4.68) ou (4.69) dans le
cas d'une loi associative avec la fonction potentieile dépendant non seulement de I’état de
contrainte atteint mais aussi du niveau de déformation plastique developpée et de la forme de
la surface de charge subséquente.

La wvérification du postulat de postulat Drucker (voir 4.2.2d) qui assure 'unicité de la
féponse neécessite

s Que la surface de charge soit convexe .

¢  Que I'incrément de déformation plastique soit normat a la surface de charge. Ceci
est implicitement vérifié par la forme de la loi d’écoulement. A

¢ L’incrément de déformation plastique doit étre linéaire lors d'un incrément de
contrainte. Ceci implique que la loi d’écoulement s’écrive sous la forme
de,.j.’ =Gdf w-af; (4.75)

pour une loi associative. Ou G est unc fonction scalaire qui peut dépendre de 1'état
de contrainte, de I’état de déformation. de I'histoire du chargement mais qui doit
¢tre indépendante de I'incrément du tenseur de contrainte doy.

* Que la condition de continuité soit vérifiée ¢’est  dire que pour tout chargement
neutre il n'y ait pas de déformation plastique. Ceci est implicitement vérifie par

(4.75) car si df=0 alors dsg =0,
La condition de consistance s’ éerit ici :

#:idg-.+idgf+gﬁik:0 (4.76)
= ) P I "‘k
()O'lj agﬁ a

Cette condition, avec la loi d’écrouissage, la loi d'écoulement, les relations contraintes
déformations €lastiques permettent d’obtenir la relation contrainte-déformation en cas de
chargement ou chargement neutre :

r ep r p
Cii = Ci + Ci (4.77)
avec
P |
Cig = —;HHH,). (4.78)

qui représente la dégradation de la rigidité qui est due a I'écoulement, C/ représentant le
tenseur relation contrainte-déformation élastique.

! .
de, = c\{dsff de,ﬁ.’ est la contrainte effective définie en (4.3.3) (4.79)
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d . g af &g o ok L Og g
h= C i7kd - - c |

= o (4.80)

i Doy (;.gé,’ foy Ok e, \f@cr-- B

i ]

. ‘

H’d "_*“*"_L‘z‘jld (481)
do

et le signe de {do} {n} précisant si on est dans une situation de chargement ou chargement
neutre ou déchargement est donné par le signe de L avec :

L:ic
Py

Ifi

Tkt €k (4.82)

4.4.3 Modéle de Cam-Clay

Cam-Clay est le nom donné a un modéle de comportement élasto-plastique du sol. Ce
modgle est souvent choisi pour décrire le comportement d’un sol moyennant un choix adéquat
des parameétres.

1’état de contrainte en point peut étre représentd par les paramétres ( 7', q,v), souvent
utilisé pour les essais triaxiaux, définis de la fagon suivante :

. . .. oy + 205 .
p'=p—u Ou u est la pression interstitielle et p= LJT_B) pour un essai

triaxial , p ¢tant la contrainte moyenne ,sphérigue.
g=max(o; ~0 ;)=o) - o3 ecstle déviateur maximal. (4.83)

v=1+ e est un parametre sans dimension ot e représente 'indice des vides.

Correspondant a ces variables en contraintes on a en déformation :

V=g) + 2€,
(4.84)
g=2(g)—€64)/3
Ces variables sont tres utiles pour exprimer ['incrément du travail, soit
dW = p'dv + gqds (4.85)

Dans le repére (p', ¢.v) la variation de 1’état de contrainte en ce point ou plus précisément

le chemin de contrainte est représenté par une série de point.
En plus de ces paramétres permettant de définir 1’état de contrainte dans le sol, nous avons
les paramétres constants Af,T,x, A qui sont des caractéristiques du sol, ou Af,I" sont les

parametres relatifs a I’état critique du sol et «, A sont relatifs au comportement du sol dans le
repere (p v} .
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/‘ chemin de contrainte

Figure 4.17 : Repere (p', q,v) . chemin de contrainte

Une courbe classique chargement-déchargement en compression isotrope du sol est
représenté sur la figure (4.18 a et b)
Ces courbes caractéristiques se traduisent par les relations :
v=N-ALog(p") (4.86)
sur la ligne de pente A (pour un sol de consolidation normale)
v=v, —xLog(p") (4.87)

sur la ligne de pente x (pour un sol sur surconsolidé)

La valeur de v, dépend du niveau de consolidation du sol.

N étant un paramétre pour un chemin de contrainte isotrope. Pour un chemin de contrainte
quelconque on prend en place v, .(4.86) devient alors :

(4.88) v=v, —ALog(p")

Si v, et v, sont connus, on peut alors reconstituer la courbe (4.24b) .Ils peuvent alors étre

considérés comme des parametres du sol .

La ligne d’état critique (CLS) est le lieu des points représentatifs des états de contraintes
critiques(figure 4.19). Ces états sont atteints lorsque toute augmentation du cisaillement
n’engendre pius de déformation volumigue. En projection sur les plans (p'q) et (p',v) les
¢quations de cette ligne sont.

g=Mp' ou M est constant. (4.89)

v=T—-ALogp' ou T est constant. (4.90)
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I \ V4

hY

Ligne de pente A

/

Ligne de pente x

’ 1]
P Log,(p")

Figure 4.18 a et b - Courbe classique d'une_consolidation isotrope chargement-
déchargement.

b) c)

Figure 4.19 : aj ligne d’états critiques. b) projection sur{p’.q), c) projection sur (p’ V)

Le modele de Cam-clay est basé sur les hypothéses suivantes résultantes d’observations
experimentaies;

1) La ligne de consolidation normale isotrope pour un sol est donnée par 1’équation :

v=I'+A-xk—-ALogp'
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et une décompression et recompression par (4.87).
2) la deformation volumique élastique est donnée par la ligne de pente «x. Les
deformations élastiques dues aux cisaillements sont nulles.

3) Lorsque I'écrouissage se produit .le travail plastique est donné par Mp' ds®

4} Le vecteur déformation incrémental plastique est normal 3 la surface de charge.

3) les tailles des courbes des points d’écrouissages sont fixées en specifiant que
U'intersection de ces courbes avec 'axe p correspond a la ligne de consolidation normaie
isotrope.

Les hypotheses 3) et 4) permettent de formuler ’équation de la surface de charge,
I'hypothése 3) correspondant 4 1a loi d’écoulement,

et I’hypothese 3) donnent

&P + g8ef = mp'8sF soit en réarrangeant ' (4.91)
p

Al VIR Y (4.92)

8ef p

I'hypothese 4) s’écrit :

e F
oe” % _ —1 qui exprime que la direction du vecteur déformation incrémental plastique
SvP &p'

est perpendiculaire i la tangente de la courbe des points d’écrouissage.

En combinant avec (4.92) et (4.93) devient ;

LAY Z (4.94)
dp' 4
comme M= i' alors d_n' = (p'@—' - q) /(p'2 ) par suit (4.94) devient :
P dap dp
LUy (4.95)
({’p'

I'intégration de (4.95) donne compte tenu de I’hypothése 5):
g =Mp' LOg(%—

La représentation de cette équation de la courbe des points d’écrouissage est faite sur la
figure 4.20b

Pour un sol ayant atteint la valeur p’ I’équation donnant v pour ia situation en cours
s’obtient & partir de Phypothése 1) en remarquant :
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v=v'+x Log(gc—l) ou v'. est la valeur de v correspondant @ p'_ sur la ligne de pente
»

K 1ssue de la valeur de v correspondant a p’,

Soit compte tenu de I'hvpothése 1)

!

v=l-hA-x-ALlog(p'. )+ KLog(pf) (4.98)
r
Soit en climinant p'_ entre les équations (4.98) et (4.95) on obtient
M L]
g=—F (I~ h-x-V - ilog(p)) (4.99)
(A -x)

Cette équation est I’équation de la surface des points d’écrouissages . Il n’y a pas en dehors
de cette surface d’¢états de contrainte possible. On la nomme surface d’état limite stable SSBS
(stable state boundary surface),figure 4.20. Une autre écriture de (4.99) est :

vi =T+ (A~ k)1 /M) (4.100)
A F'y
q q
igne CLS
Ligne CLS
< TN —
r. P
Ligne de /
consolidation
normale isotrope
p r
a) b)

Figure 4.20 : a) La S3BS : modéle de Cam-Clay,
b) courbe des points d'écrouissage.
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4.4.5 Modéle de Cam-Clay modifié.

Le modele modifié de Cam-Clay reconsidére Phypothése 3) du modéle original et la
reformule de telle sorte que la courbe des points d’ccrouissage soit parfaitement ellitprique
(tigure 4.1)

Dans ce cas I’hypothése trois sur 1’expression du travail plastique est :

AW = p'ysv? ™ + (MEE?)? (4.101)
par suite comme precédemment 1a loi d’¢coulement devient :

P ; 2_ 2
v M -m (4.102)

et par un développement semblable au cas précédent on obtient la courbe des points
d’écrouissage (figure 4.21) d’équation :

g +Mipt=app, (4.103)

Figure 4.20 : Cam-Clav modifié :courbe des points d'écrouissase

I.’équation de la surface de la SSBS est alors :
va =T+ (A~ x) Log(2) - Log(l+ (Alﬁ{)2 ) (4.104)

Ce modéle d’aprés Wroth et Houlsby (réf.60, 1985) semble reproduire avec succes dans de
nombreux cas, la plupart des caractéristiques de déformation des argiles et exprimé en terme
de contrainte effective de prédire les pressions interstiticlles pour les argiles non-drainées .

D’autres modéles similaires au Cam-Clay ont été¢ développés. Aux U.S.A. ces modéles
sont appelés ‘Cap models’. Tous sont basés sur les concepts du Clam-Clay. Cependant il y a
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plusieurs variations ecnire eux, du fait que le modéle du Cam-Clay sous estime les
deformations dues aux cisaillements ¢t que les modéles qui ont suivi ont surtout tenté par
divers movens de remédier a cet inconvénient,

4.4.6 Les modeles Endochroniques.

L"idée fondamentale de cette théorie est I’introduction d’un ‘temps intrinséque’ ¢ (doule
nom de ce modele). continuellement croissant, lié au tenseur déformation et défini par :
1 N

V2

de =

0u e représente un ¢lément du tenseur déviatorique, et J', est le deuxiéme invariant de ce
tenseur (voir 4.2.1b),
Compte tenu de (4.47), on peut considérer a un coctficient prés que dc représente la

longueur de la projection sur le plan déviatoire, perpendiculaire a la trisectrice de I'espace des
déformations incrémentales principales. Par suite ¢ peut s’interpréter comme une fonction de

la longueur du chemin suivi en projection sur le plan déviatoire de ’espace des déformations
principales.
¢est donc évidemment une fonction toujours croissante du temps et est introduit dans la

formulation classique des lois visco-élastiques, qui se transforme alors en une relation
constitutive pour matériall non visqueux .
Pour une formulation visco-¢lastique la relation s’écrit :

by = Dy T + dyat (4.106)
Pour une formutation endochronique non — visqueuse la relation s’écrit -

O Dgr‘}d est le tenscur clastique relation déformation-contrainte choisie isotrope, et

. . I : . .
fonction de la contrainte moyenne P = ?1 Son expression est formellement identique au

tenseur de ta foi de Hooke .
Le module de cisaillement G est pris égal a

G=gle)fp (4.108)
pour G en KN/m’ . On peut prendre comme proposé par Darve (1éf.15, 1984) :

(17-¢)?

g(e)=6909
' l+e

(4.109)

Le module élastique E isotrope se déduit de G par (4.11), en prenant un coefficient de
Poisson de (7. 33.
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Le tenseur d; est tel que sa partie déviatoire dijd :

Si' “ai'
dy® == 1 (4.110)

-

Ou s est le tenseur contrainte déviatorique (voir 4.2.1) et a; est le parametre tensoriel de

I’écrouissage cinematique ,a, ctant sa valeur initiale. La surface de charge étant la surface

d’équation :
1
‘2‘{53ﬁa;j)(ﬁ'ﬂ*aji)+K1(P—0-’0)—H1=O (4.111)
2G(F, - F. ) ) _ Lo
Avece KX, = J“%_mél ou F,F, Fy sont trois fonctions scalaires qui dépendent
1

analytiquement de 'indice des vides, de - , de certains invariants des états de contraintes et
de déformations. Et //,est un parametre qui définit la taille initiale de surface de charge.

4.5 LES MODELES VISCOPLASTIQUES.

La viscoplasticité a ¢té introduite par des chercheurs pour décrire le comportement des
matériaux pour lesquels les déformations plastiques se développent dans le temps, ce qui
correspond a une plasticité ¢talée dans le temps contrairement a |'élasto-plasticité pour
laquelle les déformations sont instantanées,

Rhéologiquement un tel comportement est schématisé par la figure (4.21) Composé d'un
ressort en série avec deux amortisseurs en paralléle dont un de frottement ¢t un autre
visqueux. le ressort donne la déformation ¢élastique et les amortisseurs engendrent une
déformation visqueuse que lorsqu'une certaine limite est dépassee.

Figure 4.21 : Modéle rhéologique élasio-viscoplastique.,
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4.5.1 Les modéeles Rigides-Viscoplastiques.

Dans un modéle rigide-viscoplastique, le matériau s¢ comporte de fagon rigide sans
développer de déformation jusqu’a ce qu’une certaine limite en conirainte soit atteinte au-
dela de laquelle la réponse est de nature visqueuse.

Pour un tel modéle, les relations contraintes — deformations s’écrivent :

Be;;

oy ;

Ou s est le tenseur déviatorique et Sejest le tenseur incrémental déviatorique de
déformation, 1 est le coefficient de viscosite et A un scalaire multiplicatif.

Si on considére par exemple le Critére de Von-Mises, celui ci s’écrit 1./, =4 oit J; estle
deuxiéme invariant du tenseur déviatorique J, = %sgsy .

(4.112) peut se mettre sous la forme :

8§ = (_217\. + 2n)Be;; = 2n'Bey (4.113)

Et en introduisant le second mvariant J, :

k_y N2 2 (4.114)

-) [ w e
2n\/J_'z W 1—‘%",-

2= 2n(l +

o1 T AT o
ou Jy= ;Se,-j&eﬁ est le deuxiéme invariant du tenseur déviatorique incrémentale de

déformation ou les indices prime et étoile se rapportent respectivement a la déformation et

a I'incrémentation.

Généralement m'>net n'=n que lorsque \ﬁz_ ->w . De (4.114) on peut réccrire la
relation contrainte déformation sous la forme :

5, = ——— §iJ, >k? (4.115)

Par conséquent le travail incrémentale durant la déformation plastique est :
— | N
dW = s8¢y = 2ky[J o +4nJ, (4.116)

1l s’ensuit que ¥ > 0 mais cependant lorsque ‘/3; > k2,aW =0 .

Le volume demeure incompressible durant la déformation (8¢; =0). Pour j, < k*1e corps
est rigide.
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4.5.2 Les modéles élasto-vicoplastiques.

Dans un modele ¢lasto-viscoplastique, le comportement du matériau est €lastique tant
qu’une certaine limite de contrainte n’a pas ¢té dépassée. Au-dela de cette limite la réponse
est visqueuse.

La relation contrainte déformation dans ce cas se compose dune réponse élastique ¢t d’une
réponse viscoplastique. Soit :

il

ey =

o7}
e

ef ~dell (4.117)

on le terme élastique Seg de la déformation incrémentale totale Se; est donné par la
composante déviatorique de la relation contrainte-déformation en élasticité (4.19) et la partie
viscoplastique Se;-” par (4.113) soit ;

Be —%_L 27“ s
Y726 1+4n 7

(4.118)

Si par exemple on considere le critere de Von- Mises alors on peut remplacer la partic
viscoplastique par (4.115). soit :

S
,:.),fJ_ *-1_(1*”“‘;—“:)31] sil, > k2
56;,' - 2G 2y NEP: (4.119)
Ss,-j 2
sil, £k
| 26
La déformation ¢lastique volumique est donnée par ;; = 2?

Ce modg¢le peut étre considéré comme une modification du modéle de Prandtl-Reuss pour
introduire I’effet de la viscosité du matériau.

La condition de chargement peut &tre définic 4 partir des incréments de
travaux SW =8W ¢ + SW ' ou de gauche & droite on a respectivement les incréments de
travaux totaux, élastiques, viscoplastiques, puisque :

_ _ e vp - 11
W = s;0e; = 5;0e; + 5 50e Sotit en utilisant (4.119)

k
~
VY2

sw=_"L(ss, +250-—27.) (4.120)
2G n

Ou &/, = SljSSij . Par suite :

1
SWC =87, o SWT= -

k
1- ——\J 4.121
2G M ( NS M2 ( )
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On remarque que 3P >0 si J, = k°.

On a chargement lorsque 8/ = 0 et 8P - (. Suivant les valeurs de 3% ou de &/ L 0N
distingue :

e chargement total

Dans ce cas, &/, >0 soit 8¢ =0 etd8WP > 0.

Le chargement neutre,

Dans ce cas, &7, =0 soit SW° =0 et > 0.

le chargement partiel

si &7, <0 etdW =0 . Soit S = —sW*°,
Dang ce cas, on a une relaxation pure

Le quasi-déchagement.

si &/, <0 et 8 <0 . Soit P <-d3W*.

Durant la relaxation a un niveau de déformation constante on a 8% = 0. (4.120) donne
pour un incrément 1’équation :

&, +2%a-—F s =0 (4.122)
N e

dont 1a solution est :

— [ G . o —
W2 =k+(yJ3 —k)cxp(—;(_t—to) ol /3 = V2 (E) (4.123)

¢t fy est le temps pris comme instant de référence a partir duquel le phénomeéne de
relaxation débute.

De cette expression on constate que lorsque ¢ — oo, le déviateur de contraintes se relaxe
vers un point de la surface de chargement.

Perzyna (1963) a introduit plusieurs paramétres dans le modéle visco-plastique pour
inclure les effets de l'écrouissage. 1l a proposé une relation contrainte-déformation de la
forme :

&s
U+y¢(f)—-ag— si />0 5o
Bey= =1 2G &y et gy = i (4.124)
]85'!.. ) 0 3K
= <
2 si f<
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~ 7
. : g(0;.85) o . .
Ou 7= j(cg,s;’; )= —_I';Fi——l est la fonction de charge statique et g une fonction
i 9

dépendant de Iétat de contrainte et de I'état de déformation en cours et & est Ie paramétre
d’écrouissage (isotrope).
Ici I’incrément de déformation plastique est :

%, .
8ef = ()< g par suite (4.125)
2 5, -
885895 = "'J"((D(f)érég_)z = 2.]2 £ (4126)
i

R N it . . ,
o J';" est le deuxiéme invariant du tenseur déviatorique incrémentale de déformation

plastique. Soit :
wp

o(f) = — 22 ctalors (4.127)
L2 %8 g

/ —_—

ac,j doy

1

f=o7 @i 1 Ty i
- . 1
- _ ™ . s 0 O -
g=k(1+¢™ 27,7/ vz—af ———aj )2 ) (4.128)
if if

pour §( /) Perzyna propose plusieurs formes :

N N
=L, WN=F, H=expf-1, HH)=2 dofexp F*~1), Kf)=D BuS®

a=1 =1

Hohenemer ¢t Prager ont proposé€ une relation contrainte de la forme :

$ J L
Sej =Wy —o= ot Sy =ko(l+ uf) ol y estune constante du matériau.

N
A

N2
Iu %,

Rosenblatt(1970) a généralisé le modele précédent sous la forme :
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.
g

I . iy . . .
rj_ . Dans ¢¢ cas la condition de normalité n'est plus forcément
\;'J 2
veérifie.

4.5.3 Les modéles élastiques-viscopiastiques.

Dans ces modéles tant qu'une certaine limite n’a pas €té dépassée le comportement du
matériau est €lastique. Au-dela le matériau présente des deformations instantanées plastiques
avec des déformations différées visqueuses. Dans ce cas [incrément du tenseur de
déformation total 5z est donné par :

Se; = Bey +8ef + 8ef (4.129)

ou bey ,855 , 833” sont respectivement les incréments des tenseurs déformations elastiques,

plastiques, viscoplastiques.
Yannis F. Dafalias (réf. 14, 1982) ont proposé des relations de 1a forme :

A
8e;; = Cyd0p + P(—l— R SOU) + P(H(AO)R;; (4.130)
kp 00y Gf}

. g X pourX:>0
ou p est défini de telle sorte que P(X)=
0  pourX<0

L €st le tenseur contrainte-déformation élastique.

if
g(cy, gf)=oest 'équation de la surface d’écrouissage.
8qF —P(L % 8o, )F avec k,=- % »Pest le module plastique et »”est une
9n = T . i) P 2q” n plastiq n
p i n

fonction de 1'état. & ,>0 correspond aux ctats stables et &, <0 aux €tats instables.

Fal
Ao est I’excédent de contrainte.

d
R; = ac{_ o f(o, J,q,, )={) est la fonction de charge ¢t avec la notation bar signifiant
i
pour les pomts sur la surface de charge et I’état de contrainte en cours ¢tant dans ou sur cette

surface de charge.

4.5.4 T.es modéles viscoélastigues —plastiques

Dans ce type de modele (1€£.36, 1963),ic tenseur de déformation déviatorique totale est la
somme d’une composante viscoélastique et d’une composante plastique, soit :

Bey =8e)f + Bey; (4.131)
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Ou  de;; b be sont respectivement les incréments des tenseurs déviatoriques de
deformatmns vxscoelasthues et plastiques.

La composante viscoélastique suit la loi de fluctuation classique de la théorie de
viscoelasticite lineaire soit de la forme suivante :

e}t ()= s (DF, Mdr (4.132)
. A (x T)
S ()= O (X)Fp (1) + j Fq(t—t)——— dt (4.133)
ot

Ou F|,F,sont respectivement les fonctions de fluctuations en cisaillement et en
compression ou dilatation I'indice supéricur zéro signifiant a (=0.
La reponse initiale du solide viscoélastique linéaire est supposée élastique sait :

e _ ve _ Sij
ey = e (0)=— (4.134)

Slde (4.135)

Soit la fonction de charge f (c,-j,eg,x iiKj)s OU L5, K, représente respectivement les

effets de I’écrouissage dus a "histoire temporelle et I'effet de I”écrouissage di a I’histoire du
chemin suivi.

On définit la fonctionnelle ¥, =y, (8 —&y) e 82? =85 (Ckts Umm> K pg) OV )y

représente le tenseur de déformation dépendant du temps et s, le tenseur déformation

¢lastique.
L’incrément de la fonction de charge pendant un incrément de temps est :
7 % ?, a3
A doj+-‘3-f~da 1_-;‘3-mdx,;,.+ﬁ—f—d1<§ (4.136)
o0 £ j i

les criteres de chargement et déchargement sont les suivants :

déchargement : —qf-—dcs,-j + -af—-dxy- <0 et f<0 (4.137)
ij )

chargement neutre : ldc,-j af ——dx; =0 et =0 (4.138)
%0 Onij

chargement : idcy g —dyy >0 et =0 (4.139)
i iy
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Pour obtenir la relation contrainte déformation plastique considérons par exemple la

surface de charge de la forme plus simple o 85._‘):) :

2
7
o

A Y (4.140)

4= T oy

i+
i oef

avec la lot d’écoulement classique(4.69)

dsf =1 Go, (4.141)

jdh 7 st f=0
L0 si f <0

substituons (4.141) dans (4.140) et résolvons pour &), alors on obtient :

Loy + Ly

P B (4.142)
oA a
085 a‘jxj

8

remplagons <A par sa valeur dans (4.141), on obtient alors :

g doy+%cfx 5
S = - si /=0
f = T o e, (4.143)
585 acij
0 si £ <0

4.6 LE MODELE HYPERBOLIQUE.

Considéré comme un hvbride de la théorie de plasticité et de la théorie endochronique, la
relation contrainte déformation hyperbolique a été initialement proposée par Kondner (réf28,
1963) et ses coéquipiers et reprise par Duncan (1éf.19, 1970) pour modéliser une relation
contrainte déformation non-linéaire dans le sol.

La relation contrainte-déformation est une hyperbole de la forme

Eq

a+bsg,
O (o —03) est le déviateur maximal et €, est la déformation axiale, a et b sont des
paramétres déterminés expérimentalement et seront clairement spécifies au chapitre 5 suivant.

(cy-03)=
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CHAPITRE 5

MODELES CONSIDERES

5.1 MODELE DE DUNCAN

3.1.1 Méthode incrémentale non-lineaire.

Une procédure mcrémentale est utilisée pour faire une approximation successive des états de
contraintes dans le sol et du comportement du sol celui-ci dépendant de I'histoire des
contraintes. Pour chaque incrément de chargement, le comportement du sol est supposé linéaire,
caractérisé soit par un coefficient d’¢lasticité £ et le coefficient de poisson v, ou bien par le
coefficient de déformation volumique X et le module d‘élasticité transversal G. Les valeurs des
modules utilisés sont réévaluées pour chaque incrément de !'élément en chague point
d’intégration (points de Gauss ou autres suivant la procédure numérique utitisée) suivant :

e [.’ctat de contrainte dans 1’élément au point considére.
e L’historique des contraintes de 1'élément au point considéré.

La rclation contrainte-déformation pour un matériel isotrope pour un probléme de
deformation plane s’exprime de la maniére suivante ;

80, | 3K+E 3K-E 0] J’Asx}
{Acv}:3 EE3K+E 3K+E ol Ae, (5.1)
b - | '
| ATy, ] L 0 0 E| [Aﬂ/ ]

Ou Ac,,Ac, sont respectivement les incréments des contraintes normales sur les plans de
normale Mx et de normale My et At,, la contrainte tangenticlle sur 'un de ces plans. Ag,,Ae,
sont respectivement les incréments des déformations longitudinales et Ay, de la distorsion en ce

point.

5.1.2 Le modéle original.

Le modéle initial (1980) suppose que la courbe contrainte-déformation pour un sol pour une
pression de confinement (o;) peut €tre approximé par une hyperbole (figure 5.1) . Cette

hyperbole peut étre representée par une €quation de la forme :

o]

(o, -03)= (5.2)

1 =

E; (01-03)u
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Ou E; est le module tangent initial et (o] — O3 ), ost la valeur asvmptotique du déviateur de

contrainte. Cette valeur de I’asymptote surestime de fagon sensible la valeur du déviateur a la
TUPLUre (G — 03) - Onrelie ces deux valeurs par un coefficient par un coefficient R , suivant

fa relation :
(0, =3 pups = R 7 (01 = T3 Du (3.3)

La contrainte déviatorique & la rupture (O —03),,, ¢st donnée par le critere de Mohr-
Coulomb qui s’écrit :
2ccosp+ 2G4 sin

(Gl _GB)rupf: I-Sin(p (54)

Ou ¢ est la cohésion du sol et ¢ Pangle de frottement interne du sol.
Le modéle prend en compte une variation de I'angle de frottement interne ¢ avec la
contrainte principale mineure G .

O3
Q=P —AQ logm(}—) : (5.5)

d
ol @, est la valeur du frottement inteme 4 la pression de confinement aocy=P,

A@ est la réduction de ¢ pour une augmentation dans un rapport de 10 de 5.
P, est la pression atmosphérique.

La pente instantanée de la courbe hyperbolique figure (5.1a) est le module tangent Z,, lequel
est fonction de la pression de confinement o ct du niveau de contrainie SL qui peut étre défini

de la maniere :

g (©1793) (5.6)

(o)~ 03 )mpr

Si ce rapport tend vers zéro cela signifie que I'élément se trouve loin de la rupture et si ce
rapport tend vers un cela signifie que 1’on est proche de la rupture décrite par le critére de Mohr-
Coulomb.

D’aprés I’équation de la courbe hyperbolique, la tangente en un point de la courbe apres
dérivation et arrangement est :

2
(01_03) }

(5.7
(Gl - 03)mpr

E,:E,-[l—Rf

Duncan prend en considération 1'influence de o3 sur la pente a ’origine pour I'incrément
considéré et considére pour cette derniére une variation de la forme :
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Modeles consideres

(o) -c3) 4

(T — 01 )uy

(S = T3 ) up

a) Courbe représentative de la relation hvperbolique :

Chargement.

(0y-03) 4

b) Courbe représentative de la relation hvperbolique : chargement-déchargement

Fioure(5.1) Modeéle hvperboligue de la relation contrainte-déformation.

, Ca3.n
E.:K _P P
i ch a(P)

a

Ou X, et n sont des constantes du modéle pour un sol donné.

Finalement le module tangent s’écrit :

(5.8)
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E.f = Kch"pa (D_)n (1 - R_f _'L,)z (59)

Le module tangent modélisé par 1'équation (3.9) croit avec une augmentation de la pression
de confinement et decroit avec une augmentation du niveau de contrainte. Le modele mitial
utilisait ce module tangent pour représenter le comportement du sol pour toutes situations
parvenant a un mveau de contraintes ¢gal ou superieur a tous les niveaux de contramntes
antérieurs.

Quand le niveau de contrainte en cours €tait inférieur au maximum des niveaux de contraintes
antérieurs SL < SL%@W . e modele initial (1980) supposait que le sol n'était plus dans un ctat de

chargement initial mais plutét dans un état de déchargement — rechargement. Le module en
déchargement - rechargement était considéré comme lin€aire élastique (figure 5.1b). Le module
de déchargement — rechargement était modélisé comme une fonction de la pression de

confinement o3 seulement suivant la relation :

E,=K,P, (%)" (5.10)

a

Ou X, est tvpiquement 1.2 a 3 fois plus grand que le module X .

Le module de déformation volumique du sol est supposé étre indépendant du niveau de
contrainte et peut étre exprime comme une fonction de la pression de confinement G, sutvant la

relation :

K=KpP, (;—3)"‘ (5.11)

a

Ou K et m sont des paramétres constants sans dimension. La modélisation du module de

déformation ci-dessus comme étant indépendant du miveau de déformation résulte de la
modélisation d’une augmentation du coefficient de Poisson v avec une augmentation du niveau

de contrainte car le module tangent décroit avec 1’augmentation du niveau de conirainte, le
coefficient de poisson pouvant s’exprimer sous la forme :
v=1/2-£,/6K (5.12)

Le module de déformation volumique dans le modele initial était a chaque incrément de
temps contraint de telle sorte que :

%<K<17E, (5.13)

Ce qui équivaut a contraindre le coefficient de poisson 0 < v < 0.49.
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Ensemble. le module £, ou £, ctle module de déformation volumique X définissent la

relation contrainte déformation du matérian. Ce relativement simple et directe modéle
hyperbolique peut étre formuié et appliqué en terme de contrainte totale ou effective en utilisant
des parametres appropri¢s déterminés aux moyens d’essais triaxiaux.

3.1.3 Le modéle hyperbolique modifié.

Le modéle hyperbolique inital présenté en 6.2 pose deux problémes séricux relatifs aux
déchargements-rechargements .

Le premier probleme avec le modéle antérieur est que le critére simple basé sur le niveau de
contrainte utilis€¢ pour différencier un ctat de déchargement et un éiat de déchargement
rechargement n’est pas tres clair pour plusieurs raisons. La ligne de niveau de contrainte constant
(figure 5.2a), d’apres le modele antérieur représente la division entre le chemin de chargement et
celui de déchargement-rechargement en un point pour lequel le niveau de contrainte est

maximal. Des investigations ont montré que le simple critére SL < SLE% pour conclure qu’on

est en déchargement rechargement doit €tre modifier pour tenir compte de la variation de la
pression de confinement o5 atnsi que du mveau de contraintes. L¢ nouveau modcle proposé par

Duncan(1984) fait alors ia distinction entre chargement et déchargement-rechargement sur la
basc de 1’état de contrainte défini par S5 comme :

58 =50 4{5 (5.14)

a

Le nouveau modele suppose que le module tangent en chargement £, est approprié quand
['état de contrainte est égal ou plus grand au maximum des états de contraintes antéricur, soit
S8 =SSP, sinon on est en déchargement et alors le module approprié est E,,. . Sur la base de
ce nouveau critere, le niveau de contrainte critique SL; au-deld duquel on se trouve en
chargement est alors :

crit — ﬁ

La figure(5.2b) illustre la division entre chemin de chargement et de déchargement-
rechargement sur la base de ce nouveau critére pour les mémes conditions initiales que la figure
{5.2a). L'espace des contraintes est maintenant subdivisé par une ligne qui est légérement
concave vers le bas et incliné légérement par rapport a la courbe de niveau de contraintes
constantes.

SL (5.15)

Le second probléme plus séricux avec I’ancien modéle est qu’il peut conduire a unc instabilité
d’un processus numeérique durant une incrémentation. La figure (5.3) illustre la variation du

module appropri¢ en fonction du niveau de contrainte. Pour tout niveau de contrainte plus grand
ou egal 3 SLEZ™ le module E, est appliqué, sinon c’est £,,.. La discontinuité¢ de la courbe

reésulte d’une variation brusque avec un rapport de 10 4 20 des valeurs des modules pris en
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compte de part et d’autre du point de discontinuité c’est a dire lorsque 1’on passe d’un état de
chargement a un ¢tat de déchargement ou lorsque Pon passe d'un €tat de rechargement a un état
de chargement. Ceci peut conduire a une instabilité durant une incrémentation dans une analvse
par élément fini ou une légére fluctuation des contraintes en un point considéré peui engendrer
une grande vanation du module & prendre en compte. En vue de mintmiser ce tvpe de probléme,

U'idée de décaler la limite dans le modsle initial 2 0.95 SLE% ¢°est avérée vaine.

(51-03) A
ligne de rupture
(critere de Coulomb)
chargement
Déchargem'
- recharger’
Niveau de contrainte constant
’
T3
a) critére en niveau de contrainte
(01.93)
ligne de rupture chargement
(critere de Coulomb)
Déchargem’
- rechargem’
- \ Niveau de contrainte constant
> S5

b) critére en élat de contrainte

Figure 5.2 comparaisons entre les critéres du modéle initial et du modéle modifié.
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Dechargement-rechargement.

El{f J

Chargement

e e e e e

' >
SLESe Niveau de contrainte SL

al Modeéle original : Transition chargement et déchargemeni-rechargement.

E A
Déchargement-rechargement.
Eu.r

i
i

[~ ~ - - } i

\\\.L‘ Ch?mcnt
| -~
} ‘\—
E
: ' >
(3/ DS, SLpese Niveau de contrainte SL

b)Nouveau modéle : Transition chargement et déchargement-rechargement.

Figurers.3) Transition chargement et déchargement-rechargement.

Dans le but de se prémunir contre c¢ type de probléme, le nouveau modéle propose une
transition moins abrupte entre les modules a prendre en compte en chargement ou déchargement-
rechargement comme illustrer sur la figure (5.3b) qui se traduit comme suit :

Le passage d’un é€tat de déchargement-rechargement a un état de chargement est basé sur le

critére en ¢tat de contrainte. La connaissance de 1'état de contrainte SS2%% qui définit la limite
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entre chargement et déchargement-rechargement, permet d’obtenir a partir de (5.15) le niveau de
contrainte critique S, pour lequei on entre dans un état de chargement.

o Lorsque SL > 57, , le module £, donne par I'équation (5.9) est utilisé.

3 . . .
o Lormsque SL -:ISLC,_,-, . le module de deéchargement —rechargement déterminer par
I’équation (5.10) est utilise.
+ Lorsque %SLE,,-, <SL < 8L, le module considéré est obtenu par interpolation

linéaire entre respectivement £, et £, (figure 5.3b)

Cette transition lincaire contmue entre £,,.ctE, déhimine le nisque de la discontinuité

soudaine. La conséquence de |'élimination de la source de I'instabilité est que le nouveau modéle
sous-¢stime le module du sol durant la transition entre I'état de chargement a I'état de

déchargement. Cefte sous —estimation est cependant moins significative que Pinstabilité du
modéle antérieur.

Le modéle antéricur avatt une certaine tendance sous certaine condition de sous-estimer le
module de déformation volumique K, ¢t ainsi de sous-cstimer la contrainte principale mineure et
par suite la ngidité du sol. Ce probléme arrive plus fréquemment avec des éléments ayant un
niveau de contraintes trés bas et une contrainte de confinement trés élevée. En vue de parer a
cette tendance du module volumique de sous-estimer le coefficient de Poisson a un niveau bas de
contrainte pour les sols, la contrainte inféricure imposée pour le module de déformation
volumique dans I’ancien modele a €té modifiée dans le nouveau modéle de telle sorte que :

E, 2-sino .
Kuin > (C5X——)  pour ¢>2.3°
3 P
Kon =17TE, pour ¢ < 2.3°

!

Cec1 remplace la condition dans le modéle antérieur K, > , laquelle imposait que le

w|h1

coetficient de Poisson ne peut étre négatif. Pour ¢ > 2.3° le coefficient dc Poisson tangent est

alors pris égal a 0.49, ce qui est approprié pour un sol cohésif sous des conditions non-drainées.
Pour ¢>2.3°, la condition imposée pour K,  a pour effet de contraindre le coefficient de
Potsson d'étre supéricur a un minimum :

L
yop = 18RO

2-sing

5.1.4 IMPLEMENTATION NUMERIQUE DU MODELE.

Durant chaque incrémentation, deux études sont effectuées ou chaque point ¢’ intégration de
'élément est controlé de fagon i déterminer si ce point est dans un état de chargement,
déchargement-rechargement, de rupture par tension, de rupture par cisaillement. La premiére
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¢tude est effectuée avec les modules estimés a partir de I'état de contrainte (5,0, T,,)ala fin

de I'incrément précédent. La deuxiéme étude est effectuée avec les modules estimeés a partir de
I'¢tat de contraintes moyen calculé a partir de ’état de contrainte a la fin de l'incrément
precedent et celui obtenu a la fin de la premiére étude.

chargement : le module de chargement est appliqué quand 1’état de contrainte en cours d'un
¢lément est supérieur 4 tous les états de contraintes et lorsque la contrainte mineure G5 est une

contrainte de compression. Si la contrainte o, est inférieurc a 0.05P, (0.05 fois la pression
atmosphérique), la valeur du module est calculée avec o4 = 0.057, .

déchargement-rechargement. Comme décrit plus haut le module E,, est utilisé moyennant les
precautions relatives a la zone de transition.

Rupture de tension. Cest ce qui arrive lorsque 5 obtenu correspond & une traction, Dans ce

cas dans la premicre étude, le module de déformation volumique est calculé en prenant ;égal a

un dixicme de la pression atmosphérique et fe module tangent 4 un dixiéme du modulc de
déformation volumique. Si 4 la fin de cette étude une rupture par tension subsiste. alors la
deuxieme ctude est faite avec les deux modules précédents réduits aux dixiemes de leur valeur
precedente.

Rupture par cisaillement. C’est ce qui arrive quand le niveau de contrainte d’un élément
excede les 95% de sa capacité de résistance au cisaillement, Le module tangent est alors estimé a
partir de 1'équation (5.9) en prenant pour le produit SL.R r la valeur de 0.95, ce qui donne un

module tangent trés faible.

5.1.5 FACTEURS QUI INFLUENT SUR LES PARAMETRES DE LA LOI DE DUNCAN.

Les parametres de la loi de Duncan sont finalement :

C :la cohésion du sol

Py :'angle de frottement initial.

Ag :la réduction relative de correspondant & une variation dans un rapport de 10de la
contrainte principale mineure.

K¢ ¢ le coefficient pour le module de chargement.

Ky tle coefficient pour le module de déchargement rechargement.
K g :le coefficient pour le module de déformation volumique
Ky e coefficicnt de rupture.

n  :Pexposant relatif au module chargement ou déchargement —rechargement.
m :|'exposant relatif au module de déformation volumique

La determination de ces parameétres est possible par dos essais triaxiaux sous des conditions
soit drainées soit non consolidées non drainées.
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Par exemple pour déterminer K, ,n K, ,on fait varier ¢, ce qui donne la série des courbes
(figurc 5.4a). La pente de ces courbes permet de determiner £; en fonction de ¢, . En reportant

ces valeurs dans un svstéme d’axe ( /log-fog } (figure5.4b). on obtient theéoriquement une droite
puisque :

Log(.-:gi) =Log(K )+ ;1Log(_g_’§~)

o [+

L’ordonnée a 'origine et la pente de cette droite nous donnent respectivement K, ,» et K,
s’obtient par une procédure analogue.

Le tableau suivant donne un ordre de grandeur:

! K ch n K ur
| Sable 600-1200 0.50 800-1600
| Argile 100-400 0.85 100-500 |
Silt 400 0.6 500 !
(©1.53) log(1)
A A P,

I
K ch
> >
. o
£ axiale 10g(_3)
q
a) Courbe contraintes-deformations b) détermination des paramétres K 4 et n

Figure3.4:

Les facteurs les plus importants qui influent sur la résistance des sols et leur comportement
contraintes-déformations sous des conditions drainées sont les suivants:
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Densité relative:

Pour les sols pulverulents une augmentation de la densité relative conduit a:
. une augmentation de la resistance ( valeurs de ¢ plus élévées).

. une augmentation de la rigidité ( valeurs des & plus élevés)
. une augmentation de la tendance a la dilatation pendant le cisaillement.

Graduation:

Los sols qui sont caractérisés par une graduation mediocre, ont en général des valeurs des
cocflicient des modules, des coefficients de Poisson,et unediminution de ce coefficients avec une
augmentation G ,plus important que s’ils avaient une bonne graduation.

Les valeurs de I’angle de frottement initial ¢, ainsi que de Agp ,n,R r» he sont pas tellement
affectées par la graduation.

Forme des particules:

Les particules rondes présentent une meilleure résistance pendant le cisaillement que des
particules angulaires. Par conséquent, les sols avec des particules plus ou mois arrondies ont en
général des parametres X;, nplus grandes que celles de particules angulaires et par contre des
valeurs de Ag plus petites,

La forme des particules n’a pas une influence significative sur les valeurs R s et @gp.

Les facteurs les plus importants qui influent sur les paramétres de la loi de Duncan sous des

conditions non-consolidées non-drainées:
. structure du sol
. densité
. teneur

Ce sont les paramétres qui déterminent la pression interstitielle qui contrélent actuellement le
comportement contrainte-déformation et la 1¢sistance des sols.

Il st essentiel d’avoir des échantillons de haute qualité quand on veut déterminer les
parametres de la loi de Duncan pour les sols argileux sous des conditions non-consolidées, non-
drainées.

Les valeurs des parameires de la loi de Duncan peuvent varier énormément selon la densité et
la teneur en eau de I’echantillon.
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5.2 MODELE ELASTIQUE PARFAITEMENT PLASTIQUE

5.2.1 Introduction

C’est le cas général ou Veffet d’écrouissage est négligeable c’est a dire lorsque le diagramme
contrainte-déformation obtenu, lors d’un essai uniaxial, devient approximativement horizontal
lorsque la contrainte limite est dépassée. Alors les déformations plastiques sont supposées se
produire sous une contrainte constante (figure 5.5). Le comportement est dit ‘comportement
parfaitement plastique *. C’est une simplification énergique pour [’analyse d’un probléme
complexe.

La relation contrainte déformation a I’allure suivante dans le cas uniaxial.

A chargement

AN

N déchargement
et rechargement

p-

Figure 5.5 : Relation contrainte —déformation pour matériau élastique parfaitement
plastique, cas uniaxial,

Cependant, le comportement général d’un matériau sous un état de contrainte complexe, n’est
pas si directe, car il fait intervenir 6 contraintes (cas homogene isotrope) et 6 déformations. La
question qui se pose est comment la relation simple contrainte —déformation observée lors d’un
essai uni-axial peut-étre généralisé pour prédire le comportement d’'un matériau pour des états
plus complexes.

5.2.2 Critére de chargement ou de déchargement.

Soit F(o;)=k I’équation de la surface de charge correspondante a la fonction de charge
f(o;) ol k est un paramétre caractéristique du matériau (voir chapitre 4). Le probleme qui se

pose est de définir un critére de chargement une fois que I’état plastique a été atteint.

L’état plastique étant atteint, I’écoulement plastique se poursuit tant que I’état de contrainte se
maintient sur la surface limite. Cette condition est appelée chargement. Par contre |'état de
contrainte peut se déplacer dans I’espace des contraintes de Haigh-Westergaard vers I’intérieur
de la surface de charge, dans ce cas on a plus de déformation plastique et toute deformation
incrémentale est élastique. Cette deuxiéme situation est appelée dechargement.
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ou #  surface de chargement F(c; )=k

do ;; ( chargement)

déchargement

Figure 5.6: représentations des critére chargement et déchargement

Si on considére un élément dans 1’état plastique caractérisé par le vecteur contrainte G dans

I’espace Haigh-Westergaard. Si on applique un incrément de charge deux situations peuvent se
produire pour I’incrément du vecteur contrainte do; .

Un écoulement plastique peut se produit, dans ce cas I’extrémité contrainte ne peut se
déplacer en dehors de la surface de charge. Ceci implique alors que I'incrément additionnel
do ; doit alors se déplacer tangentiellement a cette surface. Par conséquent la condition pour que

I’écoulement plastique se produise, est :

g
f(o;,k)=0 et df-—-a—c'%dcy-zo (5.16)

Dans le cas contraire, on aura un déchargement et la condition correspondante est :

c;,k)=0 et df = do; <0 5.17
floy.k) i a;’)g_ g (5.17)
il en résulte que la fonction de charge f(o;) sert:

de critére de chargement lors de la phase plastique
de critére de déchargement lors de la phase élastique
d’on son nom.

5.2.3 Tenseur incrémental de déformation ¢lastique et plastique.

Le tenseur de déformation est supposé étre la somme du tenseur incremental élastique et
plastique soit :

deyy = def; +del] (5.18)
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La loi de Hooke ou n’importe quelle autre loi élastique linéaire ou non linéaire peuvent étre
supposée pour établir les relations nécessaires contrainte-déformation entre l'incrément de
variation de contrainte et I'incrément de variation des déformations correspondantes.

La relation contrainte-déformation pour un matériau plastique se ramene essentiellement a
une relation évoquant essentiellement I’ état de contrainte courant, la variation incrémentale de
contrainte, et la déformation plastique comme nous le détaillerons plus loin.

5 2 4 Potentiel plastique et loi d’écoulement.

La loi d’écoulement est 'hypothése cinématique nécessaire postulée pour les déformations
plastiques ou I’écoulement plastique.
On peut obtenir les déformations €lastiques par dérivation de 1’énergie potentielle €lastique
par unité de volume (voir chapitre 4.2.2) . Soit en reprenant les équations (4.23) et {4.24)
(matériau est hyper-élastique * de Green ") :

8W8,-- 6(20’,
Wy | Uoy)

de; Y7 boy

o (5.19)

ou W et O sont respectivement I’énergie potentielle €lastique et I’énergie complémentaire
par unité de volume.

Von Mises (1928), a proposé le concept similaire de fonction potentiel plastique g(o;), qui
est une fonction des contraintes G ;. De la méme maniére que pour les déformations élastiques,
Von Mises propose pour les déformations incrémentales plastiques.

ag(clj)

del =di
0o

(5.20)
i

Ou ) est un scalaire, facteur de proportionnalité qui est différent de zéro que lorsqu’on est
en présence de déformations plastiques.

L’équation g(c;;)=constante définit une surface dite ‘hypersurface’ du potentiel plastique
dans un espace a 9 dimensions de contraintes.

L’équation (5.20) implique que de; est un vecteur normal a cette surface (figure 5.7).

Lorsque cette surface se confond avec la surface de chargement défini par f(c;,k)=0 alors

g=f et

dkaf(cij)

def = p

(5:21)
i

Cette équation est dite * loi d’écoulement associée’.

5.2.4.1 Loi d’écoulement associé avec la surface de charge de Von Mises.

La fonction de charge de Von-Mises est :
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. 1
foy.k)=Jy —k* ouJy == 5] (5.22)

est le deuxieme invariant du tenseur déviatorique de contrainte s;; (voir chapitre 4.2.1b).

en appliquant 5.21 ,alors

i
def =dhs; ou dh=— i=1,3 j=13 (5.23)
Sij

). est un facteur de proportionnalité avec

dh=0 si Jy<k® ou J,=k’ mais dJ;<2.
d>0 st Jy=k? et dJ,=0

Les équations (5.23) sont connues sous le nom ‘équations de Prandtl-Reuss’. Cette équation
montre qu’un petit incrément de déformation plastique dépend seulement du tenseur déviatorique
(voir chapitre 4.2.1a) et pas du tout de I'incrément de contrainte qui est nécessaire pour maintenir
I"écoulement plastique. Par conséquent les directions principales des quatre tenseurs Gy, € ,

do; ,

Les équations 5.23 ne permettent pas d’obtenir les amplitudes absolues de déformations
plastiques.

ds,-j coincident.

5.2.4.2 Loi d’écoulement associé avec la fonction de charge de Tresca.

Dans ce cas 1’équation de la surface de charge §’écrit pour la situation ou o, >G; >0y

f(o;, k)=F(c,;,k)—k=0,~-03-2k=0 (5.24)

dans le cas d’une loi d’écoulement associée a la fonction de charge de Trescaona:

(o P18

def =dxM SOit : (5.25)
00

def =dn b =0 def =-d\ (5.26)

ou def représente un des trois incréments principaux de déformation du tenseur incrémental
de déformation principal.

Pour les autres situations on a des résultats analogues résumes sur la figure 5.7 .
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Pour les coins tel que le cas &, >6, =o;3(point A sur la figure 5.7) la situation se complique

car nous avons une valeur deg a droite et une autre a gauche. Pratiquement on suppose que pour

une situation de ce type le tenseur déformation incrémental au point considéré est une
combinaison linéaire des tenseurs incrémentaux de déformation 4 droite et a gauche de ce point.

O'|1 A
A .

Gy — O3 =2k ; C] —G3 =2k
02_03:2]( 03“02=2k
0'2 0'3

C» —01:2k 63—01=2k

Figure 5.7: loi d’écoulement associé a la surface de charge de Tresca.

5.2.4.3 Loi d’écoulement associé avec la fonction de charge de Mohr -
Coulomb.

Des matériaux tels que les sols peuvent étre idéalisés comme parfaitement plastique obéissant
au critére de Mohr-Coulomb. La surface de Mohr-Coulomb est une pyramide hexagonale

irréguliére. Dans le plan déviatorique = , V'intersection avec la surface donne un hexagone
irrégulier (voir figure 5. 8)

La fonction de charge s’écrit :

1+sin(p_c l1-sing _

Gy 3 1 (527)
2ccos@ 2ccosQ

oul ¢ est la cohésion et ¢ 1’angle de frottement interne. Au lieu de ces deux parametres on
peut utiliser m, f ', définit comme :

_ 2ccos9 v _ 2ccosQ m = f'e (5.28)

I 1-sin @ ' l+sing [t

on remarque alors que (5.27) s’écrit alors :
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G G ‘
|1 —_3—:1 pour 6, 2G5 203 (5.29)
e Sl

1l apparait clairement & partir de cefte équation que f'.,f', représente respectivement les
contraintes limites a ’essai uniaxial de compression et de traction. Comme f', > f', alors on

a m>1.
Finalement |’équation de la surface de charge est :

moy —63= f', (5.30)

Pour déterminer le tenseur incrémental de déformation principal ou def ,def , def trois cas
peuvent étre considérés séparément.

a) Premuer cas ;

La contrainte limite se trouve sur une surface plane de la pyramide par exemple dans la
situation particuliere 6y >6, >G3y ona:

if =L eman, det-a Lo, @r-an T --a - (531)
2] 061 06
(def ,def , del)=(m,0~1)d)\ (5.32)

Pour les autres faces on procéde de la méme maniére on obtient les résuitats mentionnés sur la
figure 5.8.
On remarque que, dans ce cas, la déformation volumique plastique est

def =del +ded +def =(m—1)dr (5.33)

Comme m>1 il s’ensuit que pour un matériau de type Mohr-Coulomb la loi associée
engendre une déformation volumique sauf dans le cas m=1 qui nous raméne au critére de
Tresca.

b) Deuxiéme cas.

La contrainte limite se trouve sur une des arétes de la pyramide, soit par exemple le point A
donc 4 P’intersection de deux surfaces. Pratiquement on généralise le procédé comme dans le cas
du critére de Tresca c’est & dire :

P 2 afk
= i
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c) Troisieme cas.

La contrainte limite coincide avec le sommet de la pyramide. Pratiquement on généralise le
procédé utilisé dans le cas du critére de Tresca cest 4 dire en un point singulier, point de
rencontre de n surfaces on a:

L 0

def] = 3 dM -5‘{’% (5.35)
k=1 i
ici n=6.
0"1
(m,0,-1)d\, (m,~1,0)dA,
(0,m,—1)dhg ~a (0,-1,m)dA;
o'y » ~Na o'y

- (-1, m,0)dh; (-L,0,m)dA,

Figure 5.8: Loid ‘ecoulement associée 4 la surface de charge de Mohr-Coulomb sur le plan 7.

5.2.4.4 Loi d’écoulement associé avec la fonction de charge de Drucker -
Prager. -

La surface de chargement pour le modéle de Drucker-Prager s’écrit

FUuTo)=T; +ady —k=0, a>0 et k>0. (5.36)

. 1 . L . .
Ou f,=0; €t Jp= Ec,-jc Ji sont respectivement le premier invariant du tenseur contramnte

et le second invariant du tenseur déviatorique de contrainte.

Orona:

A + (5.37)
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soit en considérant (5.36)

o _ oh 1 87,

-q (5.38)
doy doy 2J, 0oy
af(c;)
dell = dh——-=d\ (—=+ady) (5.39)
iy acij ) [J-z I

une conséquence importante de cette relation est que la dilatation cubique plastique est :

def =3adn (5.40)

c’est a dire qu’une déformation plastique peut étre accompagnée par une augmentation de
volume si a = 0. Cette propriété est connue comme ‘dilatance’. Ceci est la conséquence directe
de la dépendance du critére avec le premier invariant /;. C’est ce que 'on observe sur la figure
5.9 ou on voit bien que compte tenu de la condition de normalité, le vecteur incrémental

plastique représentatif du tenseur incrémental plastique dag est perpendiculaire a la surface de
chargement au point P et ce vecteur a bien une composante non nulle parailélement a I’axe
octaédrique a’egb , ce qui signifie qu’il y a bien une déformation volumique non nulle et positive,
ce qui correspond 2 une expansion.

Ap=y2/;

surface de chargement

expansion volumétrique \)4

»
def” - incrément de déformation déviatorique

a‘ag-b - incrément de déformation sphérique c’est i dire l'incrément de variation de
changement de volume.

Figure 3.9: expansion volumétrique plastique associé¢e avec la surface de charge de Drucker-
prager.
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5.2.5 Convexite. normalite et unicite pour un materiau elastique parfaitement
plastique .

On montrera que la condition d’irréversibilité des déformations plastiques implique que le
travail fourni lors de la déformation plastique dans un cycle est positif, ce qui conduit a une
surface chargement convexe et assure la normalité de I’écoulement plastique et I'unicité de la
solution d’un probléme de valeurs aux limites.

5.2.5.1 Convexité et normalité.

Si la déformation est irréversible, ceci impligue que le travail fourm est donc positif.
Considérons un volume unitaire (figure 5.10). Soit un état de contrainte 0:-;- en un point A,qui se

trouve sur ou & I’intérieur de la surface de chargement. Une sollicitation additionnelle engendre
un déplacement des contraintes suivant ABC ou C correspond a un état de contrainte ¢; sur la

surface de chargement et que cet état se maintient pendant un court instant. Un écoulement
plastique se produit alors et seulement des travaux prennent place durant 1’écoulement. Les

- - - - ~ - A ’ L4 *
sollicitations externes maintenant se relichent et o; revient a sa valeur précédente o . Toute

I’énergie élastique est restituée.
Le travail plastique dans le cycle chargement-déchargement est :

(o —o;-).deg- >0 (5.41)

ceci doit étre vérifié pour tout point A ce qui implique :
e la surface de chargement doit étre convexe

e la déformation incrémentale plastique de;’-]’- doit étre normale a la surface de chargement et

dans le cas d’un point d’intersection entre deux surfaces adjacentes, elle doit étre entre les
normales adjacentes a ce point de telle sorte que (5.50) soit vérifice.

surface de chargement

&

Figure 5.10: Convexité et normalité

Le caractére isséversible des déformations plastiques nécessite que I'incrément de travail
plastique soit spositif cest 4 dire
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o
de =0'yd85 =J)LGU EZO (542)
i
étant donné la convexité de la surface de chargement
Gy 9 >0 par suite il faut que (5.43)
06 .
if
dA 20 (5.44)
5.2.5.2 Unicité.

Supposons que notre probléme de valeurs aux limites admette deux solutions (dcg-,deg-) et

(dog-,dsg-)sous I’action d’une variation d7;,dF; des sollicitations des forces de surfaces

appliquées sur les limites du volume et des forces de volume.

L’application du principe des travaux virtuels a I’équilibre appliqués pour les deux états
successivement donne aprés différentiation (le systéme de force externe étant identique)

j‘V(dog. ~dol) (el —e5)dV =0 (5.45)
soit :

_ b a

N

(5.46)
_ g.eb a
—de Pl _ g P
Adsg =dgj; —dEj
L’équation (5.45) implique que
dl= Ado; Ade; :Adc,-}-(Adeg + Adag) =0 (5.47)

Si on montre que dI > 0 alors on aura d’aprés (5.45) forcément Ado; =0 et Ade; =0
donc P'unicité. Plusieurs cas sont a considérer :

Premier cas les solutions a et b sont toutes deux des solutions en chargement, alors
Ado ; reste tangent a la surface de chargement par suite compte tenu de la normalité de deg et

de la convexité de la surface de chargement le produit Adc; Ade,; doit étre non négatif

Deuxiéme cas les deux solutions a et b sont des solutions en déchargement, par voie de
conséquence par sa définition méme df=0 puisque Ade; = 0dans ce cas.
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Troisieme cas. Une des solutions par exemple a est une solution en déchargement et ’autre b
en chargement. Par suite dcf}ds{}b =0du fait de la normalité et def” =0. Par suite

b b a g pb a ey e
Ado ;; Adefl = (do; — doi) (def - def’)= —dojde et comme doy; est dirigé vers Iintérieur
de la surface de charge et da{j’-b est dirigé vers 1’extérieur de cette sur face alors leur produit est
négatif et par conséquent Ado; Adef; = (dcfj— —doj)) (dsgb -del) = —dc‘,’-j-dsgb

De plus si on utilise les relations contraintes en élasticité on a Ado;; Adej; > 0. Etant donné
(547)yonaalors d[ 20

Dans tous les cas on a dI > 0 donc d’aprés (5.45) forcément Adc; =0 et Ade; =0 donc
I'unicité.

5 2.6 Relation contrainte —deformation incrementale.

Dans 1’analyse élasto-plastique par une approche numérique, la technique la plus commune
est la méthode incrémentale utilisant une matrice tangente de rigidité reliant les éiéments des
tenseurs contraintes avec des éléments des tenseurs déformations placés dans des vecteurs o}

ou {G,J} et {&} ou {e,-j }

Comme nous 1’avons vu, le comportement parfaitement plastique multi-axial nécessite que le
vecteur de I’incrément de contrainte soit tangent a la surface de charge, et que le vecteur de
incrément de déformation soit normal a la surface de charge. En accord avec le concept de
parfaitement plastique, I’amplitude de la déformation plastique est déterminée uniquement par
I’état de contrainte courant G; et I'incrément de contrainte do;. Cependant pour un état courant
de contrainte G; et un incrément de déformation dag— satisfaisant la loi d’écoulement,
I’incrément de contrainte do; peut étre déterminé par la condition dite de consistance qui assure

que I’état de contrainte se maintient a la surface limite.

5.2.6.1 Formulation générale.

Nous avions (5.18), soit : d&;; =dej; + def

L’incrément de déformation élastique dg; est donné par (4. 18), soit :

.1 1 . .
dej = 9—K[ 140y + —ﬁds,—j ou en écriture tensorielle (5.48)

Et dsi}’ I’incrément de déformation plastique est donné par la loi d’écoulement:

dv=0 si f<0 ou f=oetdf<0
v o 5 49y
%y dxao,.j o >0 si F=0etdf=0 (549
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finalement on obtient :

de, = b, +——ds, +dh-T_ (5.50)

i 9K 155 2G ) acij

1’équation de consistance s’ecrit : df =0 soit
flo; +doy)= flo;)+df = f(oy) (5.51)
compte tenu de (4.1} ou C ,-;-k, est le tenseur relation contrainte déformation :

do ;= Clydely = Ciy (deg—defy)

soit compte tenu de (5.49)

ch = C;-k] dakl_ Cﬂ\.cl-}r-kl g— (552)
ki

remplagons dans (5.50) et résolvons pour dA on obtient

‘g_cz;kldakl

dh=—" (5.53)
A o S
aO' rstu Eb'm

et finalement en remplagant d) par son expression dans 5.52 :

o F T
”’""80 ac qul
o T
ao_rs rstu ao_m

do.. = C:;'H -

les coefficients du tenseur entre les parenthéses représentent le tenseur module tangent pour
un matériau élastique parfaitement plastique.

r O &
Ciimn 5 — EEy: . 70 Crat
o -~ o
C
oc,. "™ bo,,

r P _ |

(5.54b)

rs

Les relations 5.54a et b sont les formulations générales des relations contraintes-déformations
pour un matériau élastique parfaitement plastique. Il apparait clairement que l'incrément de
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contrainte peut étre déterminé uniquement par la fonction de charge f(c;) et I'incrément de

déformation de ;. Si ces deux derniers sont connus, alors I'incrément de contrainte est donné par
(5.54)

5.2.6.2 Matériau isotrope général.

La surface de charge est définie en termes d’invariants (voir 4.2.1b) I;,J,,J/;3 par:

Jy,J2,J3)=0 (5.55)

le gradient —iif— est

G
o g ¥ o o (5.56)
do; oI 0o; 8J, ooy &3 doy
jf——BéS + Bys; + Bot;  ou (5.57)
= D0y + 55 2t .
60,-1-

4 24 of
B = —_—— B = B
0 o, 173 7 2 YA

8,} est le delta de Kronecker

s est le tenseur déviatorique de contrainte.

a‘]3

2
} =61k8.lj ——3—.128,1

¥

En fait nous avons pour le critére de Tresca (4.48b) :
F(J,0) =247, sin(6 +§n’) -2% 0s6<Z

pour le critére de Von-Mises (4.49) :
fUz)=Jz -k

pour le critére de Mohr-Coulomb (4.52) :

NI
f(]l,J2,9)=-1§Il sin @ + JJ, sin(& +%)+——-2—cos(9 +§)sinq)—ccos¢

V3
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pour e critére de Drucker-Prager (4.54) :
SUnJay=aly+J, -k

a partir de 5.59 on voit que seul les coefficients B; varient d’un critére a I’autre. Le tableau
ci-dessous donne leur expression suivant le critére utilisé.

Surface de charge By B, B,
Von-Mises 0 1 0
Tresca 0 ] n V3 cos(® +
sin(® + ;) i —¥3cos(D + "3‘) T <in 36
— 3 [ 1+ cot(@ +=)cos30 | 2
{2 3
Mohr-Coulomb (sing)/3 | . ©+5) 1 [ sinco g
S - — s + —)smn
2J,, sin 38 3

3 n
[ {1+ cot{6 + —)cos30) +
3

iy

sin @ o
5 0+ ) - ot 39) ]

—\Ecos(e+-;£) ]

Drucker-Prager o4 11245 0

Dans I’application de la méthode des éléments finis, la relation contrainte —déformation est

g , . e .
précisée par le tenseur élasto-plastique Cgy; ~ , soit

do; =Cly” dey, (5.58)

i

ep

C{-;k[ erkl + Cy'fd (5.59)

. . . . C P .
ou C,;','-kl est le tenseur relation contrainte-déformation élastique et Cjy;~ est le tenseur relation

contrainte-déformation plastique dépendant essentiellement du critére considéré et de I'état de
contrainte en cours.
soit en comparant avec 5.54 :

I

ifmn 60 60' pakl
Cukl = = (‘;’f (5.60)
Crsru
o6, ™™ o,

Ce tenseur déformation plastique peut se mettre sous la forme :

H ..
_ f;’kf ol (5.61)

qul =-
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of 74 of
h= = Crstu = etHU = Cijmn P (562)
OGP‘S mm mmn

En fonction du module d’élasticité E et du coefficient de poisson v le tenseur relation
contrainte déformation est donnée par (4.8), soit :

E 2v
=30 v) [(1_2‘,) jOu + 00y +0i ,k} (5.63)

Aprés substitution de (5.63) et (5.57) dans (5.62) et dérivation on obtient :

h=2G[ 3B; 11_*2‘; +2B2J, + % B2J2+6B,ByJ; | et (5.64)
H.=2G[ By—1V-5, + B, + Bty ] 5.65

i~ 075,00 T 505 + Bty (5.65)
ou G = module d’élasticité transversal

A Pécriture tensorielle ci-dessus, il est plus commode dans un programme d’éléments finis
d’utiliser une écriture matricielle de la forme :

o }= k’]m T e (5.66)
P =kr]+[cr]p (5.67)

Ou de gauche a droite on a respectivement la matrice dite de rigidité élasto-plastique, la
matrice de rigidité élastique, la matrice de rigidité plastique .

La relation (5.66) reliant les éiéments des tenseurs contraintes avec des éléments des tenseurs
déformations placés dans des vecteurs {do} ou {dc,j} et {de} ou a,vj} :

{dc,-j}T =(dcx,doy,dcz,dow,dcﬂ,don)

(5.68)
=(dc,,dcy,doz,d'c”,,dtuz,d'rxz)
{deg}T =(dex,d8y,dez,duy,dvyz,dm) (5.69)
dans ce cas on définit aussi :
(¥ = (H o HyH o Hoy H o Hog) avec (5.70)
H.=2G] Byt +Bys, +By(s3+5%, +s% ——§—J2] , .. (5.71)
pu— sz
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H o =2G[ Bisy; +Ba(SpSe +5y8 3255252 ~ §J2] ,...etc (5.72)

en ramenant les écritures tensorielles sous la forme matricielle (5.72), on obtient :

[ B
kil k-26 k-%26 0 0 o
3 3 3
k-26 k+26 k-26 0 0 o0
3 3 3
{Cr]= K—%—G K——%G K+%G 0 0 0 (5.73)
0 0 o G 0 0
0 0 0 G 0
L o 0 0 0 G

ou K est le module de déformation volumique et G le module d’élasticité transversal.

'H? H.Hy, HH, HH, HH, HH, |
H: H,H, HH, HH, HH,
k,r:_l H} H,H, HH, HH, (5.74)
HY, HyHyz HyHg
SYM H2, H,H,
I HE |

D’autres écritures sont possibles oit par exemple au lieu de K et Gonutilise Eet v, ...etc.

5.2.6.3 Modéle de Drucker-Prager.

Pour un matériau isotope on a (4.8), soit

E 2v
C; 8,6 +050; +8,45;

et en remplagant dans 5.53 on obtient :

of v dgkk af6

. iy 86
dh= ou encore en fonction Get K, (5.75)
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afdE 3K - 2G

=21 o ooy (5.76)
Y 9 K2 T 5y

% rs &3 rs 6G 6(5 Frs

2R e afa

soit en remplacant (4.8) par sa valeur dans 5.52.

) ,
do; = 2Gde;; + Kde . 8;; — M| (K—EG) ac@f 8 un Sy + ZG%- ] (5.77)

mn i

de plus on a en (5.38)

J

doy Doy 2YJ, OOy

soit en remplagant (5.38) dans (5.76),on a

3K
Te (GI2)s,,, de,, +3K adey, 578)
G+9Ka
Et de méme en remplagant (5.38) dans (5.77).
G Ki

s

ou eyest le tenseur déviatorique de déformation et s;est le tenseur déviatorique de

contrainte.

(5.78) et (5.79) permettent compte tenu de (5.58) ainsi que des expressions des éléments du

C . . . . . ep
tenseur déviatorique d’obtenir le tenseur relation contrainte-déformation Cj,,,

;e
dO'g- =Cﬁkl d&"d

Climn —268,,,,6 +(K - G)S -dmn

(G/J_ 2)s; +3Kad; G (5.80)

G +9Ka’ E

Spn +3Kad )
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5.2.7 Implémentation numérique.

5.2.7.1 Procédure générale

L’implantation numeérique nécessite pour un probléme dynamique I’élaboration de deux
algorithmes, en plus du choix de la méthode d’intégration pas a pas.

Le premier algorithme est relatif au caractére non-linéaire du probléme. Pour celui-ci, divers
algorithmes présents dans la littérature peuvent ére considérés. Ces différents algorithmes sont
présentés en annexe ou une formulation des équations de mouvements est présentée. Nous avons
souligné en annexe que pour un matériau élasto-plastique parfait, I’algorithme de Newton est le
plus rapide et sans risque de singularité pour la matrice de rigidité modifiée pour un probiéme
dynamique. L’expression de la matrice de rigidité modifiée dépend du choix de la méthode
d’intégration pas & pas utilisée. Chaque pas de temps représentant un probléme non-linéaire a
résoudre. Pour chaque pas de temps (de la méthode d’intégration adoptée), une ou plusieurs
incrémentations  peuvent étre effectuées. Pour chacune des incrémentations, on effectue
plusieurs itérations (de la méthode de Newton) jusqu’a obtenir la convergence désirée. A la suite
de quoi, on passe a I’incrément ou au pas suivant.

A chaque itération ‘ i1 ° du pas ‘m+1’ considérée, correspond en chaque point de Gauss, un
état de contrainte. Ce dernier peut étre calculé en utilisant une relation contrainte-déformation
élasto-plastique incrémentale & partir de I’état de déformation. Cette étape nécessite 1’élaboration
d’un second algorithme.

En effet, les relations contraintes-déformations pour un matériau élasto-plastique sont
relatives & des incréments infinitésimaux de contraintes et de déformations, correspondant a une
histoire donnée de I’état de contrainte ou de déformation plastique. Cependant, dans une analyse
par éléments finis, puisqu’un incrément de chargement est appliqué dans un pas de temps, celui-
¢t a une taille finie. Les relations contraintes déformations exprimées en incréments
infinitésimaux doivent étre intégrées numériquement. L’algorithme utilisé pour intégrer ces
relations joue un rdle important et constitue le coeur de 1’analyse par la méthode des éléments
élasto-plastiques finis. Un algorithme impropre peut conduire 4 une divergence. Comme
algorithme on peut utiliser n’importe quelle technique d’intégration numérique classique que
Pon trouve dans la littérature. Ces techniques peuvent étre implicites ou explicites. Nous avons
opté pour la méthode de Runge-Kutta qui est une technique d’intégration numérique explicite.

5.2.7.2 Procédure de calcul de la matrice de rigidité

Cette procédure relative au calcul de la matrice de rigidité dite tangente a la fin de I’itération
‘"’ de I'incrément ‘m+1° , comporte 7 étapes .

Etapel : pour un éiément donné en un point de Gauss donné :

Dans cette premiére étape, on calcule I’incrément de déformation et I’incrément de contrainte
en supposant un comportement €élastique.
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m

hel= € 1 -l

m
est le vecteur déformation a la fin de 'itération et {F‘} le vecteur déformation 4 la fin de
'incrément (ou pas) précédent.

+1
ou {As} représente le vecteur incrémental de déformation, =’

{ac¥ =[C]{Ae} oi {Ac) est 'incrément de contrainte élastique obtenu en supposant que
toute la déformation incrémentale est élastique. [C] est la matrice relation contrainte-
deformation pour I’élément considéré élastique.

Etape 2 : pour I’¢lément donné au point de Gauss donné
Déterminer 1’état de chargement au point de Gauss.

Ltat précédent : état élastoplastique

' o o\
Calculer Lz{m} [C]{As} ou {—}} est la transposée du vecteur contenant les
o

oo

derivées de la fonction de charge par rapport aux composantes respectives du vecteur contrainte.

SiL>0 alors r =0 : Chargement plastique
SiL<0 ouL =0 alors r =1 : Déchargement

Ltat précédent : état élastique

Calculer la valeur de la fonction limite f ({0"’ }+ {Ac)®) ou {o’"} est le vecteur contrainte
considéré a la fin de 'incrément (ou pas) précédent.

Sif ({o”’ + Ao’ }s 0 ,on reste dans |’état élastique Passer 4 I’étape 5

St f ({0”’ + Ao’ }> 0 ,le point de Gauss considéré entre dans un état élasto-plastique,
déterminer ‘r’ tel que f(” +r Ac® }: 0 et dans ce cas :

lo}={o}" +r{Ac)

Etape 3 : pour I’élément donné au point de Gauss donné

Calculer les m sub-incréments de déformation.

- 1-r . . b
{Ae}=——u—-{As} ol m est un entier permettant une sous division de 'incrément de
m

déformation élasto-plastique (sub-incrément).
Etape 4 : pour I’élément donné au point de Gauss donné pour k=1,m

Intégrer numériquement pour chacun des sub-incréments k

En déduire le sub-incrément de déformation plastique {AE}P
{ao)=ckine}- el

138



Chapitre 5 _ Modgéles considérés

{o} = {o}+ {po)

Controler la condition limite subséquente.

Sif ({c}) >eps ou eps est une tolérance, alors une correction au vecteur contrainte doit étre
faite pour satisfaire la condition de consistance par I’addition d’un vecteur correcteur {5c}dans
la direction normale 4 la surface limite.

{Bo}za.{—a{%}—} ol o est un scalaire déterminé de telle sorte que la condition limite soit
o

satisfaite :
/(o}+ o} =0
C’est une équation linéaire en ¢

Etape S : pour I’élément donné au point de Gauss donné

Déterminer 1’état de contrainte au point de Gauss a la fin de Iitération ‘i’

ol =o}
Etape 6 ; pour I’élément donné

A partir de la considération, 1’ensemble des états de contraintes aux points de Gauss pour
I'élément considéré, déduire la matrice élasto-plastique élémentaire.

Etape 7 :

A partir des matrices de rigidités élémentaires, construire par assemblage la matrice de
rigidité globale.
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CHAPITRE 6

APPLICATIONS DES CODES DE CALCULS ELABORES

6.1 INTRODUCTION

Pour des raisons de maniabilité évidente ¢t afin de réduire les temps d’exécution, nous avons
choisi la realisation de deux codes de calculs non-linéaires. Ces deux codes se différencient
simplement par le tvpe de non-linéarité considéré. Pour le premier code nous avous mis en
application le modéle de Duncan. Pour le second nous avons mis en application le modéle élasto-
plastique parfait.

Pour ces deux meéthodes, 1a résolution des equations de mouvemenis se fait par la méthode de
Newmark, associée a d’autres techniques numériques relatives au type de non-linéarité
considéré.

Pour le modéle clasto-plastique parfait (voir chapitre 5.2 ), a chaque pas de temps la
résolution des équations de mouvement se fait par la méthode itérative de Newton-Raphson qui
est (voir Annexe ), la methode qui converge ¢ plus rapidement, sans risque d’obtention possible
pour un probléme dynamique d’une matrice singulicre, contrairement au cas statique. De plus la
deuxieme technique ttérative utilisée lors d’une 1tération de la méthode de Newton-Raphson, en
chague peint de Gauss se trouvant dans un état de chargement plastique, afin de déterminer
respectivement les incréments de déformations plastiques ainsi que 'incrément de contrainte au
point de Gauss considérés est la methode explhicite de Runge-Kutta.

Pour le modéle de Duncan, la méthode utilisée spécifique a ce modéle est décrite au chapitre
5.1,

L'on constate que pour un incrément de temps, ces deux méthodes font appel & des
techniques différentes d’ou deux codes différents pour optimiser d’une part la mémoire et d’autre
part le temps d’exécution lequel dans les deux cas est trés long (plusieurs heures pour ung seule
¢tude) malgré la technique de stockage des matrices en ‘ligne de ciel’ qui a éié utilisée,

Nous avons appliqué ces deux modeles d’une part sur les modéles réduits (mur poids Iéger et
mur poids lourd)qui ont €t€ présentés par Chouvet (ref.12)et d’autre part sur un mur réel qui a
¢te étudié par Bakeer et Bathia (réf.2),

6.2 STRATEGIE DE CALCUL

Nous tie nous attarderons pas sur la methodologic générale présentée en annexe, ainsi que sur
I'implémentation numérique des modeles de Duncan et €lasto-plastique présentés au chapitre 5.
Nous présenterons surtout la stratégie uiilisée pour surmonter les problémes de convergences
rencontrés lors de I'exécution des codes de calcul €laborés pour assurer une convergence de ces
codes.

6.2.1 modéle de Duncan

Pour le modéle de Duncan, ia prise en compte de la loi rhéclogique nécessite un algorithme
irés €laboré. Le choix de telle ou telle technique dépend du type de probléme envisagé, du type
de sollicitations exercées, des conditions aux limites, des possibilités offertes par I’ordinateusr.
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De tous les paramétres de la loi de Duncan, les exposants n et m de la contrainte principale
mineure (voir relation 5.8, 5.10, 5.11) sont les plus prépondérants. La valeur de ces paramétres
influe fortement sur la dépendance de la loi rhéologique en fonction de la contrainte principale
mineure. Plus ces paramétres sont élevés, plus la valeur du module tangent initial au pas de
temps considéré variera en fonction de la contrainte principale mineure et pour un méme pas de
temps plus I’erreur induite par la méthode considérée sera grande. Par conséquent, if en découle,
que le pas de temps devra étre d’autant plus petit que ces paramétres seront d’autant plus grands.
Pour des sols pulvérulents classiques la valeur de ces parameétres se situent autour de 0.5. Pour le
matériau de Schneebeli nous avons n=0.84, ce qui pour un sol pulvérulent est grand. C’est ce qui
explique que pour le modéle réduit nous avons du considérer un pas de temps trés petit soit 5.10°

s. Nous avons été tentés de prendre un pas de temps variable plus grand dans le domaine
élastique et d’autant plus petit qu'on approche du domaine plastique. Mais vu d’une part le
caractére oscillatoire de la sollicitation et d’autre part, qu’en deux points éloignés du sol on peut
approcher le domaine plastique par compression ou bien par décompression, nous avons décider
de considérer un pas de temps constant durant tout I’intervalle de temps considérer.

6.2.2 Modéle élasto-plastique parfait

a) Tests de convergence

Le schéma itératif de la méthode de Newton associé a chaque pas de la méthode de Newmark
permet d’approcher la solution au cours des itérations. Pour juger de la qualité de
I"approximation nous utilisons des tests de convergences

A la i itération de la méthode de Newton pour le pas k en cours de la méthode de

Newmark on peut définir les critéres suivantsou fU}™ est le déplacement 4 Ia fin de
Pincrément &-7, et le symbole || | représente ia norme vectorielle Euclidienne :

Critére en déplacement :

5.139)  |{aU¥ | <eq| OV - 01|

Critére en force :

(5.140) u RY - [?({U ¥Fofu }ki]

ﬁﬁf

® -y o]

Ou {U} est le vecteur déplacement nodal et {AU} son incrément. {E} et E], sont
respectivement le vecteur force corrigé et la matrice de rigidité corrigée donnée par la méthode
de Newmark. Les € représentent les tolérances admissibles.

Généralement le test en déplacement est insuffisant dans le cas d’un probléme non lin€aire,
comme nous ’avons constaté. En effet bien que la condition de convergence soit vérifiée en
déplacement, la condition de convergence n’est pas forcément vérifiée en force. Le terme

®f -y o]

extérieurs et les efforts intérieurs obtenus & partir de la solution {U ,k } Ce déséquilibre résiduel

mesure le déséquilibre résiduel au pas considéré entre les efforts
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doit étre le plus petit possible. Ce test en force est indispensable pour éviter I'accumulation et la
propagation de ces déséquilibres au cours des pas.

Pour éviter de faire un trop grand nombre d’itération a chaque pas, nous avons été obligés
d’adopter un processus simple d’accélération de la convergence.

A Pitération k de I’étape i nous avons {U}¥; = Ui + {AUY,

Nous cherchons un facteur multiplicatif p tel que le déséquilibre résiduel correspondant au
déplacement {U }k; = {U }ki—l + p.{AU }k.' sera minimal.

e Pour un facteur multiplicatif égal & 1, nous avons le déplacement résiduel obtenu a la
fin de Ia résolution du systeéme d’équation linéaire [-E({U }k;-_1 )]{AU}k,- = {I_w?}k :

e Pour un facteur multiplicatif égal & 0, nous avons le déplacement résiduel obtenu a la
fin de I’itération précédente.

Nous testons entre I’itération en cours et I’itération précédente si nous avons une diminution
du déséquilibre résiduel ou une augmentation. Dans le cas d’une diminution on pratique de la
sur-relaxation et on détermine le déséquilibre résiduel pour une valeur du facteur multiplicatif
pris arbitrairement a 1.8. Dans le cas d’une augmentation on pratique de la sous-relaxation et on
détermine le déséquilibre résiduel pour un facteur pris a 0.1.

Finalement on dispose d’une suite de trois termes donnant le déséquilibre résiduel en fonction
du facteur muitiplicatif égal a 1, égal 4 0, et égal a 1.8 ou bien 0.1. Pour déterminer le facteur
multiplicatif on suppose que la courbe donnant le déséquilibre résiduel en fonction de ce facteur
est une parabole, et on détermine alors Ja valeur du facteur multiplicatif correspondant au
minimum de cette courbe.

On peut remarquer que ce procédé d’accélération de la convergence ne demande que trés peu
de calculs supplémentaires et nécessite aucune résolution de systéme d’équation lin€aire.

b ) Changement de pas de temps.

Les suites “ AU }k,* “ et “ {ﬁ}k - [E({U }k;‘) U }k;’] ne sont pas toujours parfaitement
monotones et peuvent présenter parfois des instabilités révélatrices de la divergence du schéma
itératif Ce phénoméne est plus sensible avec la suite des déséquilibres résiduels en force qui
peut devenir croissante. Dans ces cas 13 la discrétisation en temps n’est plus assez fine et on 4
intérét a faire des sous étapes en diminuant le pas de temps.

Dans tous les cas nous privilégions le critére en déplacement. Celui-ci étant satisfait nous
essayons de vérifier le critére en force. Ces deux critéres doivent étre vérifiés par la solution
réelle.

11 nous faut définir un critére de changement de pas de temps.

Pour cela nous définissons pour un pas de temps donné une premiére valeur maximale
d’itération © niter’. Nous commencons a itérer en prenant soin de stocker la solution donnant le
plus petit déséquilibre résiduel. Plusieurs cas peuvent se présenter.

1- La suite converge normalement

2- La suite diverge.

3- La suite commence & converger puis diverge.

4- La suite commence a diverger puis converge.

5- La suite oscille autour d’une certaine valeur.

6- La suite converge et se met ensuite & osciller autour d’une certaine valeur.
.. Btc.
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Lors de nos premiers essais nous avons remarquer que généralement. on obtient plus
rapidemneni une convergence en déplacement qu'en force. Les principaux cas de non-
Convergence rencontrés correspondaient au cas 6 ¢t généralement pour la suite des déséquilibres
residuels,

Pour surmonter ce type de probléme on a finalement aprés plusieurs tentatives adoptées la
procedure sujvanie :

) Fixer un nombre maximum d'itérations niterl.

2) Procéder aux itérations en prenant soin de conserver d’une part lc déséquilibre résiduel
mnttial et d'autre part la solution si celle-ci donne un déséquilibre résiduel minimal.

3) Au bout dun certain nombre d'itération niter? inférieur a mierl, vérifier si le
desequilibre résiduel en cours est supérieur a 10% du déséquilibre initial.

. Si oui on fait des sous étapes.

- Sinon on continue 4 itérer tant que le nombre d’itération n'est pas égal a niterl. On
veérifie alors la convergence avec une tolérance plus faible en force. Si celle-ci n’est
pas verifice, on fait des sous étapes.

4) Au cas ou le nombre de sous étapes dépasserait unc valeur limite fixée a priori.
I'algorithme s'arréte.

6.3 ETUDE SUR MODELE REDUIT.

Nous avons appliqué les codes de calculs pour le mur poids léger soumis i une accélération
sinusoidale horizontale movenne de 0.25g et une accélération sinusoidale verticale movenne de
0.10g. Nous avons essayer de reproduire autant que possible les accélérations enregistrées a la
base du cadre présenté sur la figure 6.1.

6.3.1 Modélisation du modéle réduit.

1a) Modeélisation du maténau de Schneebeli

Le matériau de Schneebeli a €té utilisé couramment dans les expériences sur modéles réduits.
Ce matériau est constitué de rouleaux cn duralumin de différent diamétre ct de 60 mm de
~ longueur. Certains sont circulaires de 3mm ou 5mm de diamétres et d’autres de Smm sont
aplatis. Le milieu présente une forte anisofropie : suivant les génératrices son comportement est
celui du duralumin, dams le plan perpendiculaire aux génératrices son comportement est
identique a celui d’un milieu granulaire. C’est dans ce sens que ce matériau est dit analogique.
Son comportement bidimensionnel est utilisé dans les expériences ou aucun effort n’est exercé
suivant les génératrices, on se rapproche dans ces conditions d'un probléme plan qui peut étre
schématisé par une étude en contrainte plane.

¢ Expérimentalement, l¢ matériau de Schneebeli a un comportement analogue 4 celui des
sables secs. Il présente alors les particularités suivantes (voir figure 6.2 4 6.5 d’aprés
Biarez (E.C.P.)) :
Comportement elastique non linéaire.
Dilatance en plasticité, cas des déformations isotropes quand 1’échantillon est soumis a
un déviateur de contrainte.

¢ Pic de la courbe contrainte-déformation correspondant a la dilatance.
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¢ Comportement asvmptotique de plasticité parfaite pour les grandes déformations si les

conditions aux limiies sont satisfaisantes
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N j
-\\ L\ - apteurs _/
\ %
\ ~—
\ S~ 717 2 acceléroméires
A
rouleaux
aval de among
Schneebeli
A \
. 0.29 J 0.43
0.20
0.27
! 2
¢ |

excitation M.T.S.

Mur poids
Base :12¢cm
Largeur au sommet : 8.5 ¢m.

Hauteur : 20 cm

ICU
.08
=

Longueur : 100 cm
Hauteur : 60 cm

2 accélérométres

Figure 6.7 : Schéma descriptif du dispositif expérimental pour les murs poids.

Les caractéristiques mecaniques, nécessaires pour la formulation de la loi hvperbolique sont
déterminées a partir de nombreux résultats d’essais biaxiaux sur des échantillons du matériau :

les résultats obtenus sont :
Coefficient de chargement £, = 460

Coefficient de déchargement X, = 500

Exposant de la loi de Duncan n= 0.84
Angle de frottement résiduel ¢, =23°

Angle de frottement au pic ¢ ;. = 26°

Coefficient de rupture Ry =0.86
CoefTicient de Poisson v =(0.9
Densité G =225

Pour le comportement ¢lastique du matériau de Schneebeli ,

suivants :

les résultats obienus sont les
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Module d’élasticite E = 10.Mpa
Coefficient de Poisson v = 0.9
Pour Ie modele de Drucker-Prager en élasticité parfaite les paramétres du modéle sont
déterminés a partir de 'angle de frottement interne donnés ci-dessus et de la cohésion ici nulie,
compte tenu de la comrespondance dtablie en 000 de ce modéle avec le modeéle de Mohr-
Coulomb.

]

1b) Modéiisation geéométrique

Pour la modélisation géométrique du modele réduit figure(6.7) nous avons considéré
plusieurs maillages possibles en éléments isoparamétriques quadrilatéraux a huit nceuds (voir
figure 6.8). Nous avons constaté que les maillages avec les formes les plus régulicres, sans
variations brusque de section étaient fes plus stables. Nous avons remarqué en plus que le fait de
négliger la fine couche de ‘2em’  d’ancrage du mur de souténement n’influengait pas du tous
les résultats obtenus et qu’au contraire une meilleure stabilité dans le processus itératif était
constatée. Nous avons aussi optimisé le nombre d’élément. C’est finalement le maillage de la
figure 6.9 que nous avons adopté.

6.3.2 Approche elastique

Une premiere approche €lastique a été effectuée. Les résultats concernants les déplacements
horizontaux ou verticaux ainsi que les accélérations du sommet du mur, sont portés sur la figure
6.11 et 6.12. Les déplacements et les accélérations pour le mur sont nettement inférieurs a ceux
observes (figure 6.10). Les déplacements obtenus en prenant un module d’élasticité variable sur
la hauteur de la couche donnent de bien meilleur résultat que ceux obtenus avec un module
constant. T.e modele élastique avec module contant donne des accélérations pour le mur
nettement inferieur que le modéle avec module variable. e modeéle avec module variable donne
des accélérations nettement plus grandes que celles observées avec ke modéle 3 module constant.
Ceci s’explique par la position de la fréquence propre des modéles considérés par rapport a la
fréquence d’excitations.

6.3.3 Application du modele de Duncan

DINécessite de redéfinir un module tangent minimum pour les faibles niveaux de contraintes

Le modéle de Duncan modifié recommandait en cas de faibles contraintes de limiter le
* module tangent initial 3 un mintmum Emin égal 4 5% de la pression atmosphérique Patm. Or
pour le modéle réduit 4 I'état statique ou dvnamique toutes les contraintes dans le massif étaient
inféricures a ce minimum. Sion applique au mot cette recommandation faite pour un modéle
réel, on se retrouve automatiquement dans un cas élastique du fait de la réduction des contraintes
quasiment proportionnel a la réduction des dimensions du modéle et par conséquent comme
nous I’avons constaté précédemment. on a une sous estimation de la réponse en déplacement.
Pour surmonter ce probléme afin de tenir compte du fait que nous avons affaire a un modéle
reduit, il a fallut reconsidérer cette limitation a la baisse ot estimer ce minimum par un balayage
de Emin. Nous avons constaté que plus sa valeur est grande, plus on se rapproche de Ia réponse
élastique, avec des déplacements d’autant plus petit que Emin est grand. Le fait de prendre Emin
nul conduit 4 une instabilité de la réponse qui se traduit généralement par une divergence. De
plus nous avons préféré évaluer ce minimum non plus par rapport a la pression atmosphérique
mais plus précisément par rapport au module tangent initial au point de Gauss considéré, ce qui
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nous donne un module tangent minimum pour ies faibies taux de contraintes variables avec les
coordonnées du point. Nous avons consideré successivement les valeurs suivantes

- Fmin 0. "Fo/2 "Eo/s Eo/10 Eo/23  E0/30  Eo/100

Nous présentons figure 6.13 les résuitats obtenus pour les déplacements homzontaux dans
I'intervalile pour t=2 0.7s . Ce choix de I'intervalle de temps a ¢té conditionné par le fait que nous
avions les résultats du modéle pour cet intervalle de temps (figure 6.10) et aussi pour des
considérations de temps de calcul.

Nous constatons gque les cas Emin=Eo/25 et Emin=Eo/50 sont les plus conformes aux
observations effectuees.

_—

T ——
»—""""d

.
_-_—--.—‘—-‘--_"h"‘—-—..
e A—
——— |
I
—'_‘—'_‘—‘—-_—‘_-—u-..__.

MAILLAGE 1

]
\

MAILLAGE 2

Figure 6.8 : Exemples de maillages testés (modeéle réduit)
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—
e
L
]

_,__.__-—--....-»__,__--"""
- ——

MAITLAGE 3

Fioure 6.9 : Maillaves imodele réduit)

2 Effet de Uétat initial

Dans tout calcul non lin€aire, il est important d’avoir une bonne évaluation de I’état initial du
matériau. Duncan recommande en statique de prendre pour champ de contrainte initiale celui du
sol au repos obtenu ¢n prenant pour la contrainte verticale la pression du au poids du sol et
surcharges surmontant le point de Gauss considéré et pour la contrainte normale celle obtenu en
multipliant la contrainte verticale par le coefficient de poussée des terres K. Ce dernter est
déterminé a partir de 'angle de frottement interne du matériau et des limitations

K,=ig'(n/4-@/2)< K <Ky=1-sin¢@

pour le matériau de Schneebeli, la valeur de @ est de 26° ce qui impose

0.39<K <£0.36

Nous avons fait les calculs avec :

K [ 0.4 (045 [05 |

Nous présentons les résultats obtenus pour ces différentes valeurs de K sur ia figure 6.14.0n
constate que I’état initial joue un réle déterminant. Il influe fortement sur ’allure de la courbe de
réponse en déplacement ainsi que sur 'amplitude de ce déplacement. L’évaluation de cet état
initial par un calcul statique non lindaire en incrémentant la pesanteur par pas de 0.1g(souvent
appliqué dans la pratique) semble donné des résultats plus conformes & ceux observé

expérimentalement aussi bien pour I'allure de la courbe que pour la grandeur des déplacements
observes.
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lE=cste| E variable
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Figure 6.1] Déplacements du sommet du mur (modéle élastique)
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Figure 6.12 Accélérations du sommet du mur (modéle élastique)
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Figure 6.13 : Déplacements horizontaux du sommet du mur
Influence de la définition de Emin
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b) Initialisation par incrémentation initiale de la pesanteur par pas de 0.1g.

figure6. 14 influence de 'état initial : Déplacements horizontaux de la téte du mur.
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1) Effets de 'accélération

Afin de mettre en evidence les effets de la grandeur ’accélération sur le modéle réduit nous
avons cffectué des caleuls en prenant pour I'amplitude movenne A de "excitation les valeurs
survantes ;

A 0.16g 10.25¢  10.35¢

(Ou g represente I'accélération de pesanteur

ies resultats obienus pour le déplacement horizontal sont présenteés sur la figure 6.15. On
constate que plus amphitude de 'accélération est forte plus les déplacements horizontaux sont
importants.

43 Effets de la masse du mur

Comme Chouvet Iavait constaté expérimentalement, if faut un certain laps de temps pour
que le mur poids lourd se mette en mouvement. Durant c¢e laps de¢ temps {es déplacements du
mur légers sont bien supérieur a ceux du mur poids lourd. Expérience donnait pour ce laps de
temps environ 1,8 s. Les déplacements finaux pour le mur poids lourd étaient bien supéricurs a
ceux du mur poids léger.

Les resultats obtenus avec le modele de Duncan presentés sur la figure 6.16 pour les
déplacements horizontaux sont conformes aux résultats observés.

5) Déplacements verticaux

Contrairement aux déplacements hotizontaux, les déplacements verticaux obtenus avec le
modele de Duncan sont généralement supérieur a c¢eux observés et ont une iendance a se
développés dans le sens de la décompression du terrain, sens dans lequel les modules tangents
deviennent minimums du fait de la chute de la contrainte principale mineure (donc les
déformations plus grandes).

La figure 6.17 illustre cette constatation.

6) Rotations du mur

La figure 6.18 représente la variation de la rotation du mur léger par rapport a son centre de
gravité par rapport au temps. On constate que cette rotation est faible. C’est ce qui avait €té
constaté expérimentatement par Chouvet réf. 12 sur cet intervalle de temps.

7) Accelérations

La figure 6.19 et 6.20 représente la variation des accélérations respectivement horizontales et
verticales par rapport au temps du sommet du mur. I.°état initial considéré influe sur la grandeur
de cette variation. On constate que lorsque I'état initial est obtenu par incrémentation de la

pesanteur de 0.1g, les résultats que I’on obtient sont plus conformes aux resultats expérimentaux.

6) Résultantes des contraintes normales sur le mur et points d’applications des résultantes.

Les figures 6.21 et 6.22 représente respectivement la variation de la résultante des forces
horizontales des pressions dvnamiques totales agissant sur le mur et la variation de la position du
centre d’application de cette résultante par rapport 4 la base du mur.
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On constate que la position du centre d’application se situe autour du centre du mur, avec des

mncursions dans la partie supérieure.

—_—
‘ Emin=Eo /50 Emtn=Eo /50
: A=0.16g ) A=025g
E OfF E O} -
g€ 4[ \'\f/\ g 4L NS
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E -1 \\_/ "
§ .2
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€L
g -4
g -5
S -6
8" -7 ] A — L —l 1
= 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8
temps en secondes
Figure 6.15 . Déplacements horizontaux du sommet du mur (modéle de Duncan) .
Effets de 'amplitude de [’accélération
----- Léger
) ) ——— Lourd
0+ ; E 0 1
N = s of Avas
-2 - ) 8 "2 - .| ‘r‘ ‘l .
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)

b)

Figure 6.16 : Comparaison du déplacement a) de la téte du mur et b} de la base du mur, pour

les murs poids lourds et légers (modéle de Duncan) .
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Figure 6.17 : Déplacements verticatox

{modéle de Duncan)
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Emm =Fo/ 50
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Figure 6.18 Rotation du mur par rapport a son C.D.G (sens positif : sens trigonométrique)
{modéle de Duncan)
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Fioure 6.19 accélérations horizontales de la téte du mur(modeéle de Duncan) :
a) état initial par incrémentation de 0.1g
b} etat initial : élat de poussée
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Frigure 6.19 accélérations verticales de la téte du mur (modéle de Duncan) :
a) état initial par incrémentation de 0. ] o
b} état initial : état de poussée
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Figwre 6.21 Résultantes des forces de pression sur le mur.,

(modeéle de Duncan)
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Emin =Eo/ 50
0,8 -
0,7
g - .
g 08r M !
E 0,5} J
2 0er
8" 0.3 | , I . L L 1 i
0 2 4 6 8
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Figure 6.22 Position relative du point d'application de la résultante par rapport d la base du
modeéle (modéle de Duncan)

6.3.4 Application du modéle élasto-plastique.

Nous avons appliqué le modéle élasto-plastique en considérant tout d’abord pour module
élastique celui donné dans la littérature pour le matériau de Schneebeli soit E = 10000 KN/m*.
Avec une telle valeur pour le module on a constaté que la réponse du mur était trés inférieure a la
réponse observée expérimentalement et méme a la réponse élastique. Ceci s’explique par
I’amortissement introduit par le modéle d’une part et d’autre part par la variation permanente de
la fréquence propre du systéme sol-structure du fait des vanations de la matrice de ngidité du
systéme.

On a alors effectué un d’autres calculs en prenant un module d’élasticité variable suivant,
I’état de contrainte initial au point de Gauss considéré. Ces modules ont été estimés a partir du
module tangent initial donné par Duncan. Leurs valeurs de ces modules sont nettement plus
petites que dans le cas précédent d’ou un assouplissement de la structure imtialement. Nous
avons effectué les calculs en considérant deux états initiaux différents. Le premier donné par un
calcul élasto-plastique par incrémentation de 0.1g. Le deuxiéme en prenant |’état initial des terres
au repos avec le coefficient de pression des terres au repos Ko pris égal a (1-singg). Les

résultats obtenus sont présentés sur la figure 6.23 a 6.26. IIs n’en demeurent pas moins inférieurs
aux résulitats expérimentaux et méme aux résultats obtenus pour un modéle élastique équivalent
(méme module élastique) pour des raisons citées plus haut.

Par conséquent, on a préféré ne pas donner de suite a ce modele, lequel est d’autant plus, trés
instable du fait des variations brusques de rigidités lorsque 1’on passe de I’état élastique a I’état
plastique et du caractére dynamique de la sollicitation. De plus ce modéle ne représente pas dans
I’intervalle de temps considéré le mode de déplacement du mur par a-coup.
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6.3.3 Conclusions entre les comportements des ditférents modéles

f.es différences principales entre les modeles de Duncan et ¢lasto-plastique parfait sont que :

1) Dans le cas du modele de Duncan toute décompression ou deéchargement de U'état de
contrainte au point de (Gauss considére s'accompagne d'une chute de Ia rigidite, vu que celle-ci
est proportionnetle au coefficient de déchargement-rechargement et fonction de la contrainte
principale mineure. Le coefficient en déchargement est voisin du coefficient en chargement :

Coefficient de chargement X, = 460

Coefficient de déchargement K, = 500

Exposant de laloi de Duncan  n=0.84

Par conséquent. celui-ci n’explique point la différence importante des comportements
nbtenus pour les deux modéles.

2) Par contre le fait que I’exposant de la lo1 de Duncan ‘n’ soit voisin de 1, fait que la rigidité
varic dans le méme sens que la contrainte principale mincure et par conséquent toute chute de
cette derniere engendre une chute de la rigidité (nous rappelons que nous avons di imposer une
limite A cette chute par rapport a la valeur initiale Eo au point considéré). On obtient par
consequent des déformations plus grandes.

Dans le cas du modéle ¢lasto-plastique parfait en décompression nous retrouvons le
comportement ¢lastique initial ¢t donc la valeur de la rigidité initiale Eo, donc des déformations
de beaucoup plus faibles que celles obtenues avec le modéle de Duncan.

3) Par contre en compression, pour les mémes raisons, l¢ modéle d¢ Duncan donnera un
module d’élasticité au pomt de Gauss inférieur au module mitial Eo, qui est le module utilisé
dans le modele élasto-plastique. Par conséquent le modeéle de Duncan donnera des déplacements
supérieurs a celui du modele élasto-plastique parfait.

De plus sans pour une méme variation de conirainie en compression ou décompression :

¢ Le modéle de Duncan donnera un déplacement plus important en décompression qu’en
compression (au vu des rigidités largement plus faibles dans le cas de la
décompression). Ce qui explique l¢ déplacement du mur par a coup.

s Le¢ modele <lasto-plastique pour cette méme variation donnera un déplacement
identique dans les deux cas. Ce qui expligue que I'on n’obtient pas comme dans le
modgele de Duncan un déplacement du mur par a coup.

4) Au voisinage de 1a rupture par compression ou décompression, vu l'ordre des grandeurs de
rigidite, les deux modéles donnent des ordres de grandeur en déplacements voisins.

Par contre, pour le modéle élastique le comportement est le méme en compression ou
décompression, le module d’élasticité ne variant pas au point de Gauss. Alors, la réponse sera
principalement conditionnée par le rapport de la fréquence d’excitation a la fréquence propre du
svstéme sol-structure. Dans le cas élastique ce rapport est constant, ce qui n’est pas le cas pour
les deux autres modéles non-linéaires, pour lesquels la fréquence propre du systéme varie
continuellement.

La considération simultanée de ces différents phénoménes fait que leurs effets peuvent parfois
s'ajouter ou bien se compenser ¢t ainst donner des résultats tout a fait inattendus.

Au wvu des résultats obtenus, il apparait que le modéle de Duncan semble le plus conforme aux
résultais obtenus pour les déplacements horizontaux du mur, ces derniers étant les plus
prépondérants.

Nous n’avons pas présenté les résultats pour le modéle viscoélastique, ces derniers étant bien
inférieurs a ceux obtenus avec le modele élastique.
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Figure 6.24 Déplacements verticaux de la téte du mur
(modéle élasto-plastique parfait)
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Figure 6.25 Accélérations horizontales de la téte du mur
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Fipure 6.26 Accélérations horizontales de la téte du mur
(modéle élasto-plastique partait)

6.4 ETUDE SUR MODELE REEL

6.4.1 Présentation des modéles considérés

Pour le modéle réel nous avons repris exactement le mur de souténement étudier par Bakeer et
Bathia réf 2, présenté dans le chapitre au chapitre 3.4. nous avons considéré le méme sol avec les
mémés caractéristique soumis a une sollicitation dynamique de méme nature, c’est-a-dire
horizontale et sinusoidale.

Ce marr a été tout d’abord considéré fixe puis capable de mobilité. Les modes de mouvements
considérés pour le mur sont :

1) Mur libre pour lequel une étude de I’influence des parameétres de Duncan a été effectuée
dune part et de I’influence de I’amplitude de 1’accélération et de la pulsation d’autres part.
2) Mur capable seulement de translation horizontale
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Chapitreéi
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mur reel mobile

Figure 8.27 : Murs considérés

La pulsation de la sollicitation choisie pour I’étude du mur mobile, est la pulsation propre du

systéme sol ~ structure déterminée a partir des conditions initiales par la méthode d’itération du
sous- cspace. ous avons pris dans tous les cas afin de comparaison la méme puisation

déterminde a partir du cas 1) soit une pulsation égale & w,= . Pour le mur fixe le méme type

de choix donne une pulsation égale & o, = 22.
L¢ poids volumique du sol est pris constant et égal a 19 KN/m®
Les parametres courants (sauf dans le cas de 1’étude de I'influence de ce paramétre) sont :

Coeflicient de chargement X, = 400
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= 600

Exposant de la loi de Duncan  n = 0.40
Angle de frottement au pic ¢ pic — 307

Coefficient de déchargement K,

Coefficient de rupture R, =09
Coeflicient de Poisson v = (0.3

Le systéme sol structure est modélisé par éléments finis. Pour le mur fixe et pour le mur
mobile les maillages sont représentés sur la figure 6.26. Pour le mur fixe le substratum est
suppose etre a la base du mur. Pour le mur mobile le substratum est supposé étre a une
profondeur égale a la hauteur du mur soit 5m. Dans les deux cas ¢’est a la base du modéle que
P'on applique la sollicitation. Les éléments sont des éléments rectangulaires isoparametriques a
huit noeuds.

Pour le mur fixe, nous avons suivant la verticale 4 éléments répartis sur fa hauteur et suivant
la longueur 23 <léments dont la longueur varie graduellement de 1m au voisinage du mur a 8 m
au frontiére du modeéle. Ce qui nous donne au total 92 éléments. soit 331 noeuds.

Pour le mur mobile nous avons suivant la hauteur du mur 4 éléments et suivant la hauteur
restante 3 élements. Suivant la longueur nous avons 21 eléments dont la largeur varie de 1m au

voisinage du mur, & 8m au frontiére du modeéle. Ce qui nous donne au total 117 €léments, soit
408 noeuds.

6.4.2 Etude du mur tixe

a) application du modéle de Duncarn : Effets des paramétres du modéle

Les figures 6.28.6.29.6.30 montrent les effets de I’exposant de 1a loi de Duncan ‘n’ ainsi que
du coetlicient de déchargement Kur. Nous avons comparativement 1'effet de 1’ accélération. Nous
remarquons que dans ce cas les effets des paramétres de la loi sont faibles devant les effets de
I"accelération. Ceci peut s’expliquer par le fait que dans ce cas on n’a pas de déplacement du
mur. Par conséquent on a donc une grande rigidité pour le sol comparativement au cas du mur
mobile ou il v a de forte chute de rigidité en décompression.

Le fait que la fréquence propre du sol varie en permanence joue aussi un réle déterminant,

b) Comparaisons avec les modéles pseudo-statiques et visco-élastiques,

Les figures 6.30 & 6.32 montrent les différences obtenues entre les différents modéles pour la
résultante des pressions sur I'ouvrage de souténement. Nous constatons dans tous les cas que le
modeie de Duncan oscille entre des valeurs extrémales dont la movenne est donnée par le
modéele de Mononobé-Okabé ou Seed et Whitman, et ce pour © == ®,. Dans ce cas les modéles

de Veletsos ¢t Scott donnent une valeur bien inférieure par rapport aux modéles précédents. Par
contre pour © = 1.5 @, on constate que tous les modéles sauf le modéle de Duncan donnent une

méme valeur voisine, le modéle de duncan donnant une valeur en movenne deux fois plus
grande,

Ces differences s’expliquent par le fait que pour le modéle de Duncan, la rigidité varie
constamment, ¢t la valeur de la pulsation propre initiale a été calculée sur 1a base des rigidités
initiales données par le Modéle Duncan. Pour tous les auires modeéles il a fallut prendre une
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valeur de la ngidité fixe sur toute la hauteur de la couche, on a donc adopté une valeur moyenne
qui automatiquement décalait la valeur de la puisation propre pour ces autres modeles, d’ou la

différence constatée.

La figure 6.33 montre la variation de la position relative du point d’application par rapport & -
la base du mur. On constate que celle<ci se trouve en général dans la zone située entre le tiers
inférieur et la demi hauteur du mur.
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Figure 6.28 Mur fixe : Effets du coefficient de déchargement et de [ 'accélération.
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Figure6.30 Comparaison des modéles de Duncan, Veletsos et younan : accélération de 0. ] g

(mur fixe, ® =wg)
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[igure6.31. Comparaison des modéles de Duncan,_Mononobé-Okabé_Seed-Whitman (mur fixe)

Résultantes en KN/m

b
8

W
g
I

g

8

1,5 2,0

temps en secondes

Figure 6.32 comparaison des différents modéles : ® =15 w,
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Figure6.33 Comparaison des modéles de Dhncan, Veletsos et Younan, Scott : accélération de

0.5g (mur fixe )
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Fioure 6.34 position relative du poini d’application par rapport a la base du mur.

6.4.3 Mur mobile

a) Modéle de Duncan :Effets des parameétres.

Les figures 6.35 et 6.37 représentent respectivement les effets du coefficient de rupture Rf,
du coefficient de déchargement Kur et de I"exposant ‘n’ de la loi de Duncan respectivement sur
les déplacements de la téte et de la base du mur. De méme les figures 6.36 et 6.38 représentent
les effets de I'angle de frottement interne du sol et du coetiicient de poisson. Les figures 6.39 et
6.40 representent les effets de 'amplitude de la sollicitation sur les déplacements respectifs de la
téte et de la base du mur. Finalement les figures 6.41 et 6.42 représentent les effets de la
pulsation de la sollicitation sur les déplacements de la téte et de la base du mur

Contrairement au mur réel fixe les résultats montrent que la réponse est trés sensible d’une
part au paramétre de la loi de comportement et d’autre part a la pulsation ou a I’amplitude de
Pexcitation. En ce qui concerne les paramétres de la loi de Duncan, on constate que les
déplacements horizontaux du sommet du mur augmentent de fagon sensible avec I’augmentation
de la valeur des parametres, sauf pour le coefficient de Poisson. Pour les déplacements
horizontaux de la base du mur, il en est de méme, sauf pour le coefficient de déchargement-

rechargement.
Dans le point d’application de la résultante des pressions dans le cas courant se situe au

voisinage du tiers inférieur du mur(fig 6.43).

b) Comparaisons avec les modéles pseudo-statigues

Une comparaison avec les valeurs maximales des poussées obtenues par les méthodes de
Mononobé et Okabé, Seed et Whitman montrent que le modéle de Duncan donne des valeurs

genéralement plus grande.
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Figure6, 35 : Déplacements horizontaux de la téte du mur
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Figure6.37 : déplacement horizontal de la base du mur.
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Figure 6.38 : Déplacements horizontaux de la base du mur.
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Fipgure 6.39 : Déplacements horizontaux de la téte du mur. Effet de |'amplitude de la

sollicitation.
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Figure 6.41 : Déplacement horizontal du sommet du mur. Influence de la pulsation de
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Figure 6.42 : Déplacement horizontal de la base du mur. Influence de la pulsation de
['excitation.
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Figure 6.42 : Comparaison des modéles de Duncan, Monanobé-Okabé, Seed-Whitman (mur

mobile)
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Figure 6.43 Position relative du point d'application de la résultante par rapport & la base.

c) Influence du mode de mouvement

Les figures 6.44 4 6.45 montrent les effets du mode de mouvement du mur lorsque celui est
un mode de translation horizontzle pure. On voit que la position de la résultante est située
beaucoup plus haut que pour un mur libre, que les pressions sont sur le mur plus élevés et que les
déplacements de la base du mur du méme ordre de grandeur.
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Conclusion

CONCLUSION

Cette étude nous a permis de mettre en évidence les différences principales entre le
modele €lastique, le modéle de Duncan et le modéle élasto-plastique parfait 4 partir de I’étude
sur modele réduit. Nous avons constaté que le modéle de Duncan représentait le mieux le
mode de comportement du mur observé expérimentalement et principalement le déplacement
borizontal par & coup du mur. Le modele élastique donne pour les déplacements verticaux et
les déplacements horizontaux un ordre de grandeur convenable dans le cas ol on considérerait
pour le milieu analogique le module d’élasticité initial donné par la méthode de Duncan. Le
modéle élasto-plastique parfait dans tous les cas donne un ordre de grandeur inférieur aux
deux autres modeles et aux résultats expérimentaux.

L’application du modéle de Duncan a un mur réel fixe nous a permis de mettre en relief la
difficulté posée par les lois de comportement non-linéaires 3 tirer des conclusions claires
lorsque, nous voulons comparer ces modéles avec des modéles plus simples tels que les
modeles de Scott et Veletsos ¢t Younan. En effet, pour un modéle non linéaire appliqué aux
sols, la rigidité du sol varie dans des proportions d’autant plus importantes que la sollicitation
est grande et par conséquent, i} en est de méme pour la période fondamentale du sol. Par
contre, cette période fondamentale pour des modeles plus simples est constante mais d’une
importance capitale vu que c’est celle-ci qui va déterminer I’amplitude de la réponse. Le
choix de la rigidité a injecter dans les modeles élastiques et viscoélastiques reste un probléme
delicat. Ainsi pour les murs réels fixes, les modéles de Scott et de Veletsos et Younan qui
nécessitent un module constant en tout point du sol doivent étre appliquer avec certaines
précautions. Le choix d’une rigidité moyenne évaluée a partir des valeurs de rigidité initiale
donnée par le Modéle de Duncan n’a pas été concluant. Par contre, les modéles pseudo-
statiques de Mononbé-Okabé et Seed-Whitman, dans le cas du mur fixe donnent dans la
plupart des cas une valeur moyenne des pressions obtenues par le modéle de Duncan.

Dans tous ies cas, le modéle de Duncan, aussi bien pour le mur fixe que pour le mur
mobile, donne une résultante maximale des pressions (exercées par le massif de sol sur le
mur) supénicure, parfois de beaucoup, par rapport 4 celles obtenues par les méthodes
classiques. Dans le cas du mur mobile le mode de mouvement du mur influe sur ia grandeur
de cette résuitante. Ainsi on a obtenu une résultante plus importante pour un mur en
translation horizontale pure que pour un mur susceptible de se mouvoir en translation et en
rotation,

En ce qui concerne la position du point d’application, le modéle de Duncan se rapproche
pius de la solution de Mononobé-Okabé pour le mur fixe et pour le mur mobile susceptible de
se mouvoir en rotation et transiation. Par contre pour le mur mobile susceptible de se mouvoir
qu’en translation horizontale, le point d’application se situe beaucoup plus haut dans la zone
centrale supéricure. Ce qui met encore en évidence le réle important du mode de translation
du mur.

Finalement I’étude paramétrique a montré que le comportement d’un ouvrage de
soutenement est trés sensible a la variation de la valeur des paramétres du modéle de Duncan.
Cette sensibilité est d’autant plus aigué que le mur est susceptible de se mouvoir librement,

Ce travail a permis de mettre en évidence I'importance de I’influence du modéle considéré
sur la réponse dynamique d’un ouvrage de souténement. Méme pour un modéle donné, tel que
le modele de Duncan, le choix de la valeur 4 attribuer aux paramétres est d’une importance
considérable sur la prédiction du comportement dynamique de I’ouvrage. Et ce choix est
d’autant plus délicat que le modéle est simple.
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Conclusion

Ce travail montre dong le role indispensable de I’approche expérimentale, seule apte a
valider un modele et ses hypothéses d’une part, et d’autre part seule capable de fournir les
valeurs des paramétres a injecter au modéle, sans lesquels, toute prediction serait vaine. Pour
des ouvrages de souténement sous dimensionnés ou pour les ouvrages dimensionnés a la
limite, un comportement élastique ou viscoélastique est peu probabie lors d’un tremblement
de terre. Généralement, pour ce type d’ouvrage, un modéle non-linéaire est nécessaire.
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ANNEXE

APPROCHE PAR LA METHODE DES ELEMENTS FINIS.

A.1 INTRODUCTION.

La méthode des éléments finis, contrairement aux méthodes anaiytiques ou simplifiées tels
que les méthodes pseudo-statiques ou les modéles masses - ressorts — amortisseurs, a ’avantage
de pouvoir considérer un nombre plus important de paramétres constants ou variables. Elle
semble plus apte & pouvoir représenter d’une fagon plus spécifique le comportement a la fois du
sol et de la structure ainsi que du phénoméne d’interaction sol-structure. L’acuité de cette
méthode peut étre pousser trés loin compte tenu du développement important ces dernieres
décennies des techniques numériques sans lesquelles cette méthode n’aurait point pu s’imposer.
Ces techniques numériques permettent de traiter des problémes linéaires et non-linéaires avec
des parametres variables dans |’espace comme dans le temps.

Si, & premiére vue cette méthode parait trés efficace et tres pratique, on s’apercoit vite lors de
I’élaboration d’un code de calcul, que celui-ci est trés laborieux, trés méticuleux, que de
nombreux problémes numériques tels que I’amortissement numeérique pour les techniques de
résolution de 1’équation de mouvement dans le domaine des temps ou bien les problémes de
convergence dépendant fortement du modéle considéré... etc., surgissent et dont la résolution
prend beaucoup de temps et alourdit le code de calcul et tend a rendre celui-ci quasiment
incompréhensible pour une personne non initiée. Hormis cet inconvénient & priori majeur qui
ralentit I’expansion et le développement de cet outil, cette méthode est I'un des meilleurs outils
dont I’on dispose actuellement pour I’exploration dans des directions nouvelles. Elle est bien
adaptée pour la résolution de probléme statique ou dynamique non-linéaire.

C’est pour cette raison que |’on a opté pour ce type de formulation. Le code de calcul qui en
découle que nous avons congu permet la résolution aussi bien de probléme statique linéaire ou
non-linéaire que de probléme dynamique élastique, viscoélastique ou non-linéaire. On voit ici le
large champ d’utilisation ou la puissance d’une telle formulation, qui permet de traiter un
probléme & partir d’'un méme fichier de données pour des modes de comportements différents.
Cette méthode est donc parfaitement adaptée au cadre de notre travail. Nous allons ’exposer
briévement dans les paragraphes qui vont suivre. On s’intéressera plus particuliérement 4 la
formulation des équations régissant le probléme considéré. Pour plus de détails on peut se référer
aux ouvrages (réf.3.4,18,29,50,61) qui ont servi de base 4 I’étude théorique et & la mise en
pratique de cette méthode.

A.2 PRESENTATION GENERALE DE LA M.E.F.

La méthode des éléments finis s’applique & un systéme physique continu, qui est caractérisé
par un ensemble de variables qui peuvent dépendre des coordonnées d’espace et du temps. Cet
ensemble de variables se divise en deux sous-ensembles: le premier constitué de variables
connues comme les propriétés physiques, les dimensions géométriques... etc, le deuxieme
constitué de variables inconnues comme les déplacements, les pressions... etc.

Un modéle mathématique du systéme permet d’écrire des relations entre ces deux types de
variables en utilisant des lois physiques. On obtient ainsi pour ces systémes continus un systeme
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d’équations algébriques qui est le plus souvent représenté par un systéme d’équations aux
dérivées partielles intégro-différentielles associés a des conditions aux limites en espace et en
temps. Ces équations des systémes continues ne peuvent en geénéral pas étre résolues
directement. Il est nécessaire de discrétiser ces équations, ¢’est a dire de les remplacer par des
équations algébriques. La M EF. est une des méthodes qui peut étre utilisée pour faire cette
discrétisation.

Dans la pratique, divers types de problémes peuvent se présenter. Les pius courants sont :
s Probléme d’équilibre ou de valeurs aux limites.
e Probléme de valeurs propres ou de valeurs critiques
s Probléme de propagation ou de valeurs initiales.
Souvent le type de probléme, le comportement d’un systéme continu peut étre décrit par des
équations aux dérivées partielles.

Pour un systéme réellement discret, les équations algébriques pour les divers types de
problémes s’écrivent :

Probléme d’'équilibre ou de valeurs aux limites.

[k}{u}={R} ou (A1)

[K ] est la matrice caractérisant le systéme (matrice de rigidité en mécanique des solides)
{U} sont les variables inconnues
{F} sont les variables inconnues.

Probléme de valeurs propres ou de valeurs critiques

[Kl{u}=am]U}  on (A2)

[M] st ia matrice de masse du systéme
A est un paramétre dit valeur propre ou valeur critique.

Probléme de propagation ou de valeurs initiales.

A2 n

[M]g;—z—{UH[C]%{U} [K]{ {F(t) pour {>1; ou . {A3)
avec les conditions initiales :

W=t ot 20}k pour 1=1, (A4)

[C] est 1a matrice d’amortissement du systéme.
{F(f)} est la sollicitation connue.
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Un systéme discret est dit linéaire si les termes [K].[M].[C ] et {F} sont des constantes
indépendantes de {{/} .

Le but de la méthode des éléments finis est sur la base de la discrétisation du milien en
¢léments finis et sur la base de certaines approximations ou interpolations pour le champ des
déplacements, de transformer un systeme d’équations intégro-différentielles en un systéme
d’équations algébriques de la forme (A.1) a (A 4)suivant le type de probléme étudié.

L’utilisation de la méthode des résidus pondérés appliqués aux systémes d’équations aux
dérivées partielles permet la construction de formes intégrales, ou d’une fonctionnelle dont la
premiére variation est la forme intégrale elle-méme. Leur discrétisation par éléments finis aboutit
a la définition des termes des matrices [K], [M ]. [C ]. {F}. {F()} et permet ainsi de créer un
systéme d’équations algébrigues de la forme (A.1) & (A.4) suivant la nature du probléme étudié.

Une autre approche souvent utilisée en mécanique des solides s’appuie sur les principes
variationnels de la mécanique et permet d’aboutir a une formulation identique. Généralemient,
on utilise e plus souvent le principe des travaux virtuels ou I'utilisation du principe du travail
compiémentaire ou encore I’extremisation d’une fonctionnelle(fonction de fonction) telle que
I’énergie potentielle totale ou ’énergie complémentaire totale. Dans le cas ou, on utilise une
fonctionnelle, son extrémisation nous ramene a une forme intégrale. L’utilisation du principe des
travaux virtuels nous raméne a une forme intégrale directement.

Dans tous les cas la discrétisation peut porter :

¢ Soit sur la forme intégrale qui découle de 1’équation aux dérivées partielles ou bien de
I’application du principe des travaux virtuels ou bien de [’extrémisation d’une
fonctionnelle. Dans ce cas, la discrétisation de la forme intégrale nous donne
directement le systéme d’équations algébriques.

« Soit sur la fonctionnelle qui découle de I’application de I’énergie potentielle totale ou
de I'énergie complémentaire totale ou de l'utilisation de la fonctionnelle Hellinger -
Reissner ou bien de la construction de cette fonctionnelle a partir d’une forme
intégrale. Dans ce demier cas, I’obtention du systéme d’équation algébrique s’obtient
apres I’application de la méthode de Ritz comme nous le verrons plus loin,

L’utilisation de I’'une ou 1’autre forme de discrétisation conduit au méme systéme d’équations
algebriques.

A.3 FORMULATIONS DES EQUATIONS DE MOUVEMENT.

A.3.1Formulations des éguations différenticlles aux dérivées partielles

Les équations d’équilibre indéfini de la mécanique des milieux continus relatives a I’étude de
I’équilibre d’un élément infinitésimal s’écrivent :
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|fcru vt Tt fe=0
{rwx+ov +Txvz+fv—0 avec (A.5)

[sz’x +Typy O, T f.=0

v T

[C ]G = ny O, Ty | estletenseur contrainte relatif a un repére orthonorme x’x, y'y, z’z.

En notation indicielle ce tenseur est noté Oy

Ix

—

S =|f, | Represente la résultante des forces volumiques par unité de volume ou en notation
Sz

indicielle f;.

Ces relations restent, en dynamique, valable a chaque instant. 1l convient de distinguer ici
plusieurs catégories de forces de volumes :

Forces de volumes réelles telles que les forces de champ donné a priori, telles que les forces

—_
de pesanteur notées F g = {Fp }par unité de volume.

Les forces d’inertie résultant de I’accélération des particules par rapport a un repeére fixe dit
galiléen.

En notant par p la masse volumique du matériau au voisinage de 1’élément considéré, la
force d’inertie a I'instant ¢ par unité de volume s’écrit

- -3 — —

PYa=PY PV TPV, (A.6)
e d

7 » ©st Paccélération absolue de I'élément par rapport 4 un repére Galiléen.

—

¥ , est’accélération relative par rapport a un repére lié au systéme.

N
¥ , est ’accélération d’entrainement du repére par rapport au repére Galiléen.

N
¥ . est I’accélération de Conolis.

— - — —
y.=2wxV, ou V, estla vitesse relative et aJ est la vitesse de rotation instantanée du

référentiel par rapport a un galiléen.
e d
Les vitesses V, des particules restent toujours faibles, puisque ce sont les vitesses des petits

mouvements autour d’un état d’équilibre. On peut donc prendre

—

—> -
py.=0sl @ n’estpas grand.

- -
f=F-py, (A.T)
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est donc la résultante des forces volumiques totales c’est a dire des forces volumiques
données et des forces d’inerties relatives.

- - -
F=Fr-py, (A.8)

étant la résultante des forces des forces volumiques données, a savoir ia résultante des forces
de pesanteur et des forces d’inertie d’entrainement.

Avec ces conventions, ’équation vectorielle de I’équilibre local s’écrit :
- — -
F-py +dv[C], =0 (A9 a)

Celle-ci correspond & 1’équation aux dérivées partielles pour un milieu continu. Le systéme
d’équations aux dérivées partielles qui en découle est :

p

o*u
F.~- p——at2 tOt Ty T T = 0
ov
V- Py Tl TOyy Ty, =0 (A.9b)
o*w
F,-p a2 + Tty 0., =0
L

L’introduction des relations contraintes-déformations de type visco-€lastique lin€aire dans ce

systéme d’équations conduit aux équations bien connues de Navier qui sont les équations aux
dérivées partielles a trois fonctions inconnues w, v, wdex, y, zett.

En notation indicielle, les relations (A.9 a ou b) s’écrivent :

O-f].,j +F; - p}’”' =0 (A].O)

les conditions aux limites sont :
- les déplacements imposés u(x, y, z,7) sur la frontiére S,

_)
- les contraintes imposées . f¢ = {or,-j -n j} sur S,

n
-3 X
en remarquant que fg ={C], {1} ou {n}=1n, + avec n; cosinus directeur suivant la direction
n

-
-

Jj du vecteur normal {n} 4 la surface S

A.3.2 Forme intégrale de type Galerkine,

La forme associée aux systémes d’équations aux dérivées partielles (A.10) s’écrit en prenant
des fonctions de pondération de type Galerkine :
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W= j(&:) {O'?-f-:j +F; - p;/,,,-}dV =0 avec (A.11)
-

V = V¢ étant le volume total du systéme considére.

-4

(A.46) s’écrit encore en séparant les intégrations :

Ve -Ve

W= }:{ j (Yo )V + [ (@) FYay - [(suflor,Jav |=0 ot (A12)

(u
()= (u,v,w)= fufl ={v} estie vecteur déplacement en un point.
W

{F}° résultante des forces de volumiques données sur Ve,

_)
{y.} =7, estaccélération relative.

Gyl [OxxtToy *Taz
{aér',f }E Oyij (=T T Oyy ¥ Tavz
Gyi| |TaxtTysy +0zz

Soit #; le premier terme de W :

-3 J(6 e )

e 1¢

W =3 |duoy dv (A.14)
e Ve

Or comme

(&I,O',j)d 2&“”10"] + 511,0’,1‘] (AlS)

w =S| [ o) jav - [éu; 0,V (A.16)
e Ve Ve

En appliquant le théoréme de Gauss au premier terme de (A.16),0n obtient :
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] ]
W, = ZL | (Bu;aijy njas - j&:,.,jo,-jdVJ avec (A.17)
¢ L5 pe .
(n,
-
H=1im, = {n} est le vecteur normal unitaire a dS caractérisé par ces cosinus directeurs #; .

L

(A.17) est équivalente a (en faisant apparaitre littéralement le tenseur contrainte}

e | g¢

f o
W, = Z[ [(anlc], nlas - j&:,.vja,.jdV} (A.18)

Soit la transposée du vecteur {0'} représentatif du tenseur contrainte et la transposée du
vecteur {¢} représentatif du tenseur déformation :

(o) ={o}" =<ax,oy,oz,cr€v,o},_,,an)

=(ax,0'y,crz,t5y,ruz,rxz)
(8>={E}T :<3x=5_va£z:£xy,8yz:£xz) (A.19)

&; :u,-,,- 51 1=}
gij =

1 L
ga‘j:E("i,j +uj’i) SR ER

Compte tenu de ces notations, A.18 devient :
W, = Z[ [{anlc], inlas - [(seNotar (A.20)
e | g€ }e

En remplagant dans I’expression (A.12) et en arrangeant on a finalement :

w =Z{— f (ool + J{aufcl, s+ ] (e - | (&),o{?z_;}dv}o (A21)

Ve Ve at

On retrouve bien ici I"application du principe des travaux virtuels qui exprime que pour tous
les déplacements compatibles avec les liaisons du systéme, le travail des forces extérieures est
égal aux travaux des forces intérieures. Soit :

W =W, -W,=0 (A22)
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I
W, = ZL j (8e)otaV | est le travail des forces intérieures. _ (A.23)
e | e

W, = Z{ [(au)C], ks + [ (@tFlay + j (8u)(- )}V (A.24)

5¢ ye
est le travail des forces extérieures. On reconnait que
{Fs}=[Cl, tn}

donc le premier terme de W, représente le travail des forces extérieures appliquées sur la
surface, le deuxieme terme étant le travail des forces de volumes et le dernier terme le travail des
forces d’inertie.

A.3.3 Approximation par éléments finis.

Le domaine V considéré est discrétisé par éléments finis isoparamétriques 4 7, nceuds. On a
alors pour chaque élément discrétisé en un point quelconque de I'élément de
coordonnée (x®,y°,z%)

x(&,m¢)
Y& .0) p = (N, m o)X} (A.25)
z°(&,m,9)

ou

{X}T=(X)=<x1,y1,z,,x2,y2,zz, ..... ,xne,yne,zne> est la transposée du vecteur  des

coordonnés des neeuds de I’élément.
N;(&,1,6) estla #™ fonction de transformation géométrique ou fonction d’interpolation.

Le déplacement # en un point de I’élément est approxime par :

fu(x, y, 2)}= (N, N U ¥ avec (x,y,z)eV’ on (A.26)

T T
e e .
Uy =) =(u1,vl,w1,u2,v2,w2, ..... ,u,,e,v,,e,w,,e> est le vecteur déplacement des

neeuds de 1’élément.
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N, 0 O N, . . ... N,_ 0 0
(NEnme)=l0 N 0 0 No . . N, 0. (A.27)
0 0 N O 0 Ny . . . . . N,

A.3.4 Equations de mouvements pou un prebléme élastique linéaire.

La relation contraintes-déformations pour un probléme de ce type s’écrit :

{e}=[Dl{o} ou (A.28)
lot= lC’ £} avec kr Iz [D]" est le tenseur relation contrainte déformation (A.29)
{e}= L] {u} avec (A.30)
° 0 0 1
ox
0 i 0
oy
o o 2
4
[L]Z }_i lf_ 0 (A31)
20¢ 20y
o 10 19
2 ov 0z
10 10
19 o9 =
2 ax 20z}

(A.29) et (A.30) combinés donne :

o) =lc7 Ll (A32)

(A.23) devient compte tenu de (A.30) et(A.32)

w, =Y st LTl [r)e)av

e Je

Compte tenu de (A.26), on a alors :

w =3 sy (LTl oy e

e e

Posons :

[B]=[2}(¥) (A.33)
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K} = “B]T k’r IB]dV dite matrice de rigidité élémentaire (A.34)
ye :

On a alors :

W, =3 S{UY KUY de méme, compte tenu que -

e

(6u)® = {&;}"T = {w}“T(N)eT (A.24) devient :

W, :Z{ flouy" (W [C], fnlas + [{aU}fT(N}T {Flav + _[{é'U}eT(N)T(—p) fulav |(a35)

e e

On remarque que :

e

{&}={62"} =(N.n, g)){a Y } = (N n.6){U}

o o?
posons :
LY _[ p(N )T (N)dV est la matrice de masse élémentaire (A.36)

e

&Y = [V [C), bas + [(W) {FYav (A37)

Se Ve

est le vecteur sollicitation élémentaire avec {F S }: [c ]a {1} est 1a contrainte appliquée sur dS

. Ceci signifie que les conditions aux limites en contrainte sont automatiquement prises en
compte du fait de la décomposition par partie du premier de la forme intégrale .
Compte tenu de (A.36) et (A.37), (A.35) devient :

W, =S Uy qRY ~IMT ) 438)

Et la forme intégrale W =W, - W, =0 s’écrit

sz{wef}{-[w 0 - KUy + @) (a39)

10
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Cette sommation, par les techniques dites de ’assembliage est ensuite organisée sous la forme
matricielle

w =T }[-[Ml{&}-[zcl{un{fe}}o (A40

ou [K] estla matrice de rigidité globale
[M] est la matrice masse globale
{R} est le vecteur sollicitation globale.
{U} estle vecteur contenant les déplacements ordonnés de tous les nceuds du
systeme.
{8U} est une premiére variation du vecteur déplacement

U} est le vecteur contenant les accélérations ordonnées de tous les noeuds du
systeme.

Ces techniques d’assemblage sont généralement bien décries dans la littérature (réf4,18),
Elles permettent de construire les matrices globales a partir des matrices élémentaires obtenues
relativement aux nceuds de 1’éiément par une expansion de I’expression de ces mémes matrices
relativement aux nceuds globaux et ensuite de procéder a une simple sommation.

Finalement on aboutit aux équations de mouvements pour un matériau élastique linéaire :

MU+ K10} ={R} (A41)

Vu que la forme intégrale W doit étre vérifié sur I’ensemble des variations possibles. (U doit
satisfaire les conditions aux limites sur C,).

A.3.5 Equations de mouvement pour un probléme viscoélastique linéaire.

Dans I’étude de la réponse dynamique des structures, 'introduction des forces volumiques
d’amortissement est une premiére méthode commode pour prendre en compte I’énergie dissipée
durant la vibration. Une deuxiéme méthode consiste & prendre en compte cette dissipation en
considérant directement pour le matériau une loi de comportement viscoélastigue.

a) Modéle utilisant les forces volumiques d’amortissement .

La formulation du systéme aux dérivées partielles pour un milieu continu déduite de (A.10)
s’écrit :

O-l'-j.j +P;. —_ Fa. -V = 0 (A42)

{F.} est la force volumique d’amortissement par unité de volume de composantes F,
suivant la direction i.

11
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La forme intégrale de type Galerkine qui en découle s’écrit pour un volume total }" = ZV“’

e

ou V¢ est le volume d’un élément. L’indice ¢ signifie sur V*

W:Z{Rﬁu){jg’j+ﬁe—Fc,-e—py,.,-}deo (A.43)

e | |e

Par rapport au cas élastique linéaire précédent, on a le terme supplémentaire W, dans
I’expression de la forme intégrale .

Wy ==3 [(Gu){Fjav (A.44)

Aprés la discrétisation par éléments finis: () = {ou} = {6U }"T (N)" on obtient -

Wa=-3 | {5U}"T(N)T {F\dv (A.45)

e |e
posons :

R} = I(N Y {F.}aV 1a résultante élémentaire des forces d’amortissements. Alors,

e

Wy =S {oUY [N (v =-3 Ul R} (A.46)

e | 2
et aprés expansion et sommation par les techniques d’assemblage, on obtient :

W, =—{sUY {R.} ou {R_} est la résultante des forces d’amortissement sur V .
La forme intégrale W (A.43) s’écrit alors :

W

H

{au}T{M{U}—{m}—"{x}{vh{:&e}}o

D’ou une premiére écriture pour les équations de mouvement d’un milieu visco€lastique :

MO R )+ [k WU} =1{R} (A47)

dans le cas d’un amortissement de type visqueux alors la force volumique d’amortissement
pour un élément {F, }° est proportionnelle  la vitesse et s’écrit :

{F.}° =c.{u} ou c est le coefficient d’amortissement considéré sur un élément . (A.48)

12
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-4

(R = { Jwy' c(N}dV}. v} (A49)

Posons ¢

I

[cle = J'(N )T (N )V } la matrice d’amortissement élémentaire. (A.50)
d

L 12 e

Soit [C],la matrice d’amortissement global obtenu par assemblage des matrices

d’amortissements €lémentaires [C ]ae . L’équation (A.47) devient :

Ml U+ K} = {R)- (AS1)

La définition de la matrice d’amortissement en pratique est difficile voire impossible. Dans le
cas ou ¢ est considéré homogéne(constant) sur un €lément et pour tous les éléments.
Dans ce cas, du fait de définition de la matrice de masse (A.27), on obtient :

el - £}

[c], =f;[M]=a[M] | o (A.52)

La matrice d’amortissement dans ce cas idéalisé (¢ constant) est alors directement
proportionnelle 4 la matrice de masse.

b) Meéthode utilisant une relation contraintes-déformations.

Au lieu de prendre en compte la dissipation de I’énergie par des forces d’amortissement
volumique unitaire, celle-ci est prise en compte directement au niveau de la relation contrainte-
déformation. Dans ce cas, la loi de comportement s’éorit :

oy = o,-j-e’ + o-,-j" pour un matériau visco-¢elastique (A.53)

avec d,j”’ représentant la contrainte élastique développée.

cr,-jv représentant la contrainte visqueuse développée.

Ou bien oy = ov-el pour un matériau élastoplastique.

13
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La loi de comportement s’ écrit :

{O_}ei _ kr kg}el

pour un matériau viscoélastique non-linéaire. (A.54)
o} =lcT i}

o} = k’ I “?{g} pour un matériau élasto — plastique

Et k’ Jest le tenseur relation contraintes — déformation élastique précédent.
[CT est le tenseur reiation contraintes — déformations visqueux.
k’ ] °F est le tenseur relation contraintes — déformations €lasto — plastique.
Par la suite pour un probléme élasto-plastique, il suffira de remplacer [C], par lC’ J’“’P et

annuler [C]’
Dans ce cas, le premier terme de "équation (A.21) de la forme intégrale ¥ pour I'élément e
s’écrit

~ I (8¢} {o}aV = - j-e (3e) fo} v - _[(68) o} av (A.55)

Le premier terme de droite de I’équation(A.55) correspondant au terme élastique devient
aprés des manipulations identiques a celles effectuéesen A3.4

- £(5a) o) av =- (5U)9T l9ki%s (A.56)

le second terme de droite de ’équation (A.55) correspond & ’énergie dissipée. Aprés des
manipulations identiques a savoir :

(e)=fe) 1 {Lll = )M W = Y (v I (A.57)
o} =[c? = [CT L]y ()
- I (e) oy av =~ (U )"T{ I (W LT [cT [LXvav )} {U}e (A.58)

enposant [B]' =[L] [CT’[L] on obtient : (A.59)

- .[ (8e) o} dV =- (au)"T{ j (WY [B] (NdV)} {U}e (A.60)

e ve

14
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Dans ce cas, le systéme d’équation qui régit le mouvement est donné par (A.51) avec tout
d‘abord,

(A.61)

L =] 0 5F o)

Ly J

la matrice d’amortissement élémentaire, et par assemblage de ces matrices élémentaires,
[C ]a la matrice d’amortissement global.

Dans le cas particulier ou le tenseur relation contraintes-déformations visqueux est
proportionnel au tenseur relation contraintes-déformations élastique, et que le facteur de
proportionnalité est constant sur ¥, on peut écrire :

€] =58 lC'rI ouencore  |B]' = BB} .ce qui donne (A.62)
[C].° = BIK] pour un élément, et par assemblage (A.63)
[c], = BIK] | (A.64)

Dans ce cas trés spécifique la matrice d’amortissement global est proportionnelle a la matrice
de rigidité

Les deux cas sus - cités constituent deux cas particuliers d’obtention de la matrice
d’amortissement. Si nous retenons ces deux mécanismes de dissipation d’énergie et si on fait
I’hypothése que ¢ constant et [C]v = ﬁ[C]r .on peut généraliser ’obtention de [C],, de la
maniére suivante

[C]=alM]+ B[K] (A.65)

Ce type d’amortissement est appelé amortissement de type Rayleigh.

Comme la matrice [C] est une combinaison linéaire des matrices [K ] et [M ] qui sont
orthogonale par rapport 2 la base constituée des vecteurs propres il s’en suit que la matrice [c]
aussi.

I écriture de la matrice d’amortissement sous une des formes sus—citéés & donc une
importance capitale lors de la résolution des équations de mouvement (A.51)car compte tenu des
relations d’orthogonalité, elle permet de découpler les équations du systéme dans la base des
vecteurs propres et de ramener ainsi I’étude d’un systéme a plusieurs degrés de libertés & I'étude
de plusieurs systémes & un degré de liberté.

Une forme plus générale d’une matrice d’amortissement vérifiant des propriétés
d’orthogonalité a été développée par Caughey dont une forme simplifiée pratique est :

[cl{Mga,.er‘[be}

15



Annexe Approche par la méthode des éléments finis

ou les coefficients constants a; se déterminent a partir de la connaissance des N

pourcentages d’amortissement ¢&; par rapport a !'amortissement critique des N modes
individuels considérés.

Pour la construction d’'une matrice de ce type, une procédure directe a é€té présentée par
Clough et Panzien . Cette procédure a I’avantage d’éviter la détermination des coefficients ;.

Les divers modes d’amortissement dans un probléme de dynamique radial et interme et leurs
prises en compte est une étape délicate de toute étude dynamique. Les modele viscoélastiques
linéaires sont des modeles simplifiés. Les modeéles non-lin€aires semblent prendre en compte
d’une fagon plus judicieuse I’amortissement interne dans les sols de fagon hystérétique, par la
considération des relations contraintes —déformations qui peuvent tenir compte :

De I’effet de I’amplitude de déformation.

De ’effet de la contrainte de confinement.

De I'effet de I’indice des vides.

De I’effet du cycle de chargement.

De I’effet du degré de saturation.

De i’effet de la fréquence.

De I’effet des contraintes initiales de cisaillement
De effet de I’histoire du sol.

De ’effet du temps

...etc.

Il est a remarquer qu'un modéle non-linéaire simple qui prendrait en compte toutes les
variations des effets sus—cités n’existe pas. Les modéles généralement complexes que ’on trouve
dans la littérature sont d’une part difficile a mettre en oeuvre et d’autre part ils se rapportent a
des sols spécifiques. Les modéles les plus couramment utilisés tels que les modéles
hyperboliques ou les modéles élasto-plastiques, ...etc, prennent en général en considération
qu’un nombre limité d’effets.

A.3.6 Equations de mouvement pour un probléme non-linéaire.

Dans la formulation des équations de mouvement dans les cas précédant, on avait
implicitement suppose que :

Les déplacements des points de I’éléments et les déformations en un point de I’élément étaient
suffisamment faibles.

Le matériau considéré était linéaire et élastique

Les conditions aux limites demeurent inchangées durant I’application du chargement.

Si une des hypothéses citées n’est plus respectée alors le probléme est non-linéaire.

Si la premiére hypothése n’est pas vérifiée, on est en grands déplacements en petites ou
grandes déformations suivant le cas. Dans ce cas, des termes non linéaires par rapport aux
inconnues du probléme, apparaissent dans les équations aux dérivées partielles tels que :

cu 1 ov.,
Ey =777+ _('"—)
& 2 ox

Si la deuxiéme hypothése n’est pas vérifiée cela signifie que la relation contraintes-
déformations est de type non-linéaire.

. 16
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Si la troisiéme 1’hypothése n’est pas vérifiée, les conditions aux limites changent. C’est le cas
par exemple des problémes de contact.

Ici, on s’intéressera, au cas ou la deuxieme hypothése n’est pas vérifiée. Dans ce cas, la loi de

comportement est de type non-linéaire. Celle-ci intervenant que dans I’expression du premier
terme de la forme intégrale W (A.21) a savoir ;

wo=>|- I(ﬁe){c}dV +o l Jles autres termes n’étant point affectés. (A.66)
2 e i

On a toujours : {&}=[L]{u}. Ce qui donne :

w =3 [(a) L] {odav +.... (A.67)

Lfe

A I’instant t on peut considérer pour un systéme de chargement donné qui agit statiquement,
c’est-a-dire sans développer des forces d’inerties, ou bien pour un systéme de chargement
dynamique engendrant des forces d’inerties que, la contrainte en un point du milieu, se
décompose sous la forme:

{o}={o(f +{o@)} (A.68)

ou {cr(t)}el est la contrainte €lastique développée a I'instant £.

{cr(_t)}v est [a contrainte visqueuse développée a I'instant ¢.

{0}81 ) k’ (u)]{'g}e’ avec (A.69)
o} =lcal {e}

lC i (u)Jest le tenseur relation contrainte-déformation élastique précédent a I’instant £

[C@w)]" est le tenseur relation contrainte-déformation visqueux a I’instant ¢,

{s}e" et {¢} étant respectivement la déformation élastique correspondante 4 instant t et la
vitesse de déformation & cet instant, en un point du milieu.

Dans ce cas, la forme intégrale W devient

w=3|- (s LIl @ty - [5G LT cal [L1d? + .......... (A70)

V e V e

Posons :

17
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Ban]=[cT e |iz]

: (A.71)
[Ba)]" =[] [cT (L]
La forme intégrale s’écrit alors :
r ]
- [stu} [B@)]fu) j Sl [Ba)] v + ... J| (A.72)
e e
Avec la discrétisation éléments finis : fu}=(N){U}° la forme intégraie s*écrit : (A.73)

=3 {- U’ { [(wy [B({U})](N)dV} Uy -fsuy’ { [(VY [BAUHT (N) dV} {U}e TR

- -
v e 1

Soit en posant :

(KUY :{ J’ (MY [BQUDN NV } matrice de rigidité élémentaire (A.74)
[cciub).© = { I (N )T [BEUHI (NYav } matrice d’amortissement élémentaire (A.75)
= |- 6Y KODF 0= 60 O ... A 76

Or W =0 conduit aux systémes d’équations, apres assemblage :

MU [cdudl, O [K@UHIU}= R} (A7)

Les matrices globales définies ci-dessus obtenus par assemblage des matrices élémentaires ,
sont du fait de leur définition symétriques, définies positives.

Dans ce cas, ces matrices sont variables dans le temps et dépendent entr’ autre du niveau de
sollicitations, lequel influe sur nombre de parameétres qui ont un effet sur la loi de
comportement. Dans ces conditions une forme incrémentale de cette équation est parfois plus
aisée en pratique.

A.4 RESOLUTION DES EQUATIONS D EQUILIBRES OU DE MOUVEMENTS.

A.4.1 Forme généralisée des équations d’équilibre ou de mouvements.

La résolution des équations d’équilibre ou de mouvement fait appel a des techniques
numériques dont la technique utilisée dépend du type de probléme étudié.
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Dans le cas d’un probléme statique, compte tenu de l’absence de forces d’inerties et
d’amortissement, les équations d’équilibres deéduites de (A.77) s’écrivent dans le cas général
d’un matériau quelconque sous la forme du systéme d’équation :

[Kquhliv}={r} (A.78)
ou bien encore sous la forme incrémentale suivante équivalente :

[xuhl{aul=1ar] (A.79)

ou {AU} représente la variation du déplacement global de tous les nceuds du systéme
engendré par la variation de la sollicitation globale {AR}

Dans le cas d’un probléme dynamique plus général, on a obtenu un systéme d’équations
différentielles du second ordre de la forme (A.77)

MUk cdubl, Uk KQUDIUY= RO} pour 1514,

avec les conditions initiales sur {U} et {U} a r=0.

Il existe diverses méthodes d’intégration directe des systémes d’équation de ce type qui se
classent en deux grandes catégories :

- Méthodes explicites

- Méthodes implicites

Le principe de ces méthodes est que partant d’un état initial donné, et ayant estimé les champs
de déplacements vitesse et accélération a I'instant £, de déterminer une approximation de ces
mémes champs a P'instant #+ Az

Les méthodes explicites utilisent I’expression du systéme précédent (A.77) a linstant ¢
associé a une approximation des dérivées par différences finies centrées(par exemple la méthode
des différences finies centrales).

Les méthodes implicites par contre utilisent ’expression du systéme (A.77) 4 linstant
(t + Ar)associé a une approximation des dérivées par différences finies centrées a droite ou a un
développement limité a 7 + 7 ou 7 = 8.A¢ (coefficient)

Ces méthodes sont bien détaillées dans la littérature (réf 3,4,18, etc.).

D’une maniére générale, ces deux types de méthodes se raménent a la résolution de systeme
&’équation de méme type que (A.78) et (A.79) de la forme

KUl + r)}={Rtt + 7,)} ou de la forme incrémentale (A.80)
K@hl{aU}= 1R} et UG +a0=U@) +AU (A.81)

avec suivant la méthode :
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Meéthodes des différences centrales

T, =AM 15=0
[kl=p1+ el

[R}= A Ry} + MW} - UG - o))
2 ), - any- ke

R}= A RO} + MO} - UG- arh+ %[c]a U+ U -anh
-k
Ue+ant=Un}+{au}

Meéthode de Houbolt

=At Ta = Al

[?] 2fm]+ 2 AI[C] +a[k]

[Ree + ap)]= A (R + A+ MY U @)} - {U(t A+ U241}
+AAC ](3{U(r)}——{U(r An}+ {U(r 200)})

(R} = {R(e+ a0 - [K @)

Les vecteurs nodaux vitesses et accélérations s’obtiennent a partir des déplacements :

U +An}~ -(iz( TG+ AD} - 18U} + Ut - A} - 2{U - 2A0)})

{0+ A0}~ N—lz_( 2HU(t+ A - SO} + 4G - A — (U - 280})

Meéthode de Newmark et de Wilson

[K]=[M}+alc], + % biK]
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2

— . 2 -
R(t+ )= b{R( + )+ (MU O} + 2 WO} Sa=nuoh
2 R 3 .
+CL(ra{U O+ T-Ca- WO} @DV O))

ol a et b sont des parametres.
Pour b=0 la méthode est explicite.

Les valeurs couramment utilisées sont a=—et b=5,qui revient & supposer une

1
A
e
accélération constante entre.

1 1 _— L G :
Pour a=— et b= 5 cette approximation consiste a supposer une accélération variant d’une

fagon hnéaire entre.

(iR} = R+ anj - [K Ho )
Les vecteurs nodaux vitesses et accélérations s obtiennent a partir des déplacements :

U+ = (U + - WO -2 00} - DT}
br br b

(U@ +80}~ UOW 8 (Q- U afUe+A0})

Pour la méthode de Wilson

1y =7y =7t=60.At avec 821 et cette méthode est inconditionnellement stable pour & =1.4

Pour la méthode de Newmark
T1=T7y =7=Af

La meéthode est inconditionnellement stable si :

azl et b:f:l(a+l)2
2 2 2

1 .. e e ’ 1 .
Lorsque a=5 une condition de stabilité s’écrit A < (//c) 2% avec [ étant la

dimension de I’élément et ¢ la célérité des ondes dans le milieu.

o= E(1-v)
p(L+v)(1-2v)
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En conclusion, dans tous les cas, on est ramene a la résolution d’un systeme d’€quations de la
forme généralisée :

KUl + o)) ={Ra+ )} (A.822)
avec [E({U})]: [K{UbH] et 7,=7,=0 enstatique. (A.82b)

On remarquera que le systéme d’équations (A.77) du second ordre peut toujours étre
transformé en un systéme d’équations du premier ordre. Cependant, cette opération est peu
utilisée pour les grands systémes car elle exige une réorganisation des matrices. Dans ce cas,
toutes les méthodes d’intégration directe des systémes de premier ordre de type explicite ou
implicite restent applicables (méthode d’Euler, runge-kutta,... etc.). Les équations d’équilibre ou
de mouvements peuvent encore se mettre sous la forme (A.82), mais dans ce cas, en place de

{U} on a un généralement un vecteur plus général 5 } comme on peut le constater sur I'exemple
de transformation suivant.

ona MUK [cdUDL U [K@UHIU}= 1RO}

Enposant {U}={V'} et en notant par [I] la matrice unité, ces deux équations §’écrivent :

[[M] 0]:| % 4 [[C(U )]a [K (U)q {V} = {R(t)} Ce qui correspond a un systeme

o iy -7} o ||U 0

14
différentiel du premier ordre avec le vecteur geneéralisé E }: {U}

D’autres méthodes sont couramment utilisées dans la pratique notamment en travaillant dans
le domaine des fréquences ou I’utilisation de la transformée de Fournier permet surtout pour un
probiéme linéaire élastique ou viscoélastique de simplifier grandement I’ obtention de la solution.
Dans le domaine des temps, la méthode de superposition modale permet aussi pour un probléme
linéaire élastique ou viscoélastique d’obtenir la réponse avec en plus de grande simplification,
en ne considérant qu’un nombre limité de modes de vibration.

A.4.2 Résolution pour un miliey élastique linéaire

Dans le cas d’'un milieu a comportement élastique linéaire, le systéme d’équation pour un
probléme statique est alors linéaire et s’écrit sous la forme simple :
[xl{v}={r}
ou la matrice de rigidité est constante.
La résolution de ce systéme classique peut se faire par une méthode classique (de type Gauss,
newton-cotes... etc.) de résolution d’un systéme d’équation linéaire, le choix de la methode
dépendant de la nature du probléme, de la précision recherchée,... etc.

22



Annexe Approche par la méthode des éléments finis

En dynamique, de nombreuses méthodes existent. La résolution des équations de mouvement
peut se faire dans le domaine des temps ou dans le domaine des fréquences.

Dans le domaine des temps la résolution peut se faire par I'une des méthodes implicites ou
explicites d’intégrations directes pas a pas des équations de mouvements comme celles citées ci
dessus. D’autres méthodes classiques telle que la méthode de superposition modale sont utilisées
dans la pratique. Dans ce cas, la détermination des modes propres de vibration du systéme est
une étape importante. Le choix de la méthode utilisée pour la détermination des modes propres et
valeurs propres dépend essentiellement de la taille des matrices, de la nature méme du probléme
donc du nombre de mode de vibration a prendre en compte qui en découle. Pour les problémes
de grandes tailles ou un certain nombre de vecteurs propres sont nécessaires, la méthode
d’itération de sous — espace peut étre utilisée. Si seul le mode fondamental nous intéresse la
méthode d’itération inverse peut étre utilisée. Pour les problémes de petites tailles de nombreuses
méthodes existent comme la méthode de Jacobi si on recherche tous les modes ou bien la
méthode de Stodola si on recherche que quelques modes propres... etc. Les valeurs propres et les
vecteurs propres étant déterminés, ces derniers constituent une base, dans laquelle du fait des
propriétés d’orthogonalités des matrices de masse et de rigidités, les équations de mouvement

prises sous la forme peuvent étre découplées. . La résolution dans cette
base des équations découplées a partir de I’intégrale de Duhamel et le retour a la base vectorielle
initiale par le biais de la matrice de passage constituée des vecteurs propres eux-mémes,
permettent d’obtenir la solution du systeme.

Dans le domaine des fréquences, la résolution s’effectue d’abord par la décomposition de la
sollicitation en série de Fourrier au moyen en général de I’utilisation d’une transformée rapide de
Fourrier (FFT), ensuite de la recherche de la sollicitation pour chacune des harmoniques et
finalement en appliquant le principe de superposition de construire la solution. L’utilisation
d’une fonction de réponse facilite grandement {’obtention de la réponse.

A.4.3 Probléme linéaire viscoélastique.

Les méthodes pour les problémes dynamiques décrites briévement ¢l — dessous restent
applicable dans le cas ou la matrice d’amortissement vérifieraient les conditions d’orthogonalité.
Pour des raisons de commodités, il est souvent préférable de travailler dans le domaine
complexe.

A.4.4 Probléme non-linéaire

La méthode des éléments finis conduit 4 une formulation discrétisée des problémes non —
linéaires qui peuvent s’écrire sous la forme géneralisée (A.82), et pour les formulations
ou , sous la forme

(A.83)
ou encore sous la forme incrémentale

(A.84)
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fa recherche de la solution {{/} a I'instant t pour un probléme statique ou dynamique consiste
a rechercher un vecteur {/} qui rend le résidu

b= 1{R}- Kol C (as9)

ausst proche que possible de zéro, la solution exacte rendant le résidu nul.
Cette recherche se fait de la maniere itérative suivante :

Prédiction Correction Test

oul
Convergence

non

Estimation initiale Algorithme

de . {U }o Solution améliorée. solution

Us

changer d’algorithme
ou < {

changer I’estimation initiale.

La plupart des algorithmes utilisés dans la pratique conduit & la résolution de systéme linéaire
a chaque itération. Le choix d’un algorithme de résolution doit tenir compte de plusieurs
facteurs :

Le type de non — linéarité.

L’existence de une ou plusieurs solution.

La disponibilité d’obtenir une solution approchée.

La précision ou la rapidité d’obtenir la convergence désirée.

Le risque de divergence.

La stratégie de résolution doit s’adapter, par expérience au probléme donné, en faisant appel 4
’une des méthodes suivantes ou a une combinaison de ces méthodes :

La méthode de substitution.

La méthode de Newton — Raphson

[.a méthode incrémentale.

La méthode de quasi — Newton

Meéthode de substitution.

Cette méthode consiste a construire une suite de solutions

U}, . U U},

ou {U/}; a étape i est calculée 4 partir de {U},, enrésolvant :

kv olw) =R | (A.86)

QOu bien sous la forme incrémentale :

KON o iR, o
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{U },—_] étant connu, on construit lE(U )L—l a partir des matrices élémentaires obtenues a partir
tenseurs relations contraintes- déformations considérées pour le matériau. La résolution d’un des
systémes précedents donne {U/},. La figure (A.3) illustre cette procédure pour un systéme a un
degré de hiberté.

Meéthode de Newton — Raphson

v },-_, étant connu étant connu, on cherche {U/ },. . Pour cela on décompose en série de Taylor
le résidu en ne considérant que les deux premiers termes. Ce qui donne :

{r({U},-_l)}+% oy, U=l =0 (A.88)

soit, compte tenu de (A.85)

Ryl - R+ K vl pliaui}=o (A29)

soilt :

K3 I{AU it =R}~ I_E({U Y )J U},
U =0} +lau); (A.90)

La méthode de Newton — Raphson converge de fagon quadratique donc rapidement comme
I’illustre la figure A.4 pour un systéme a un degré de liberté. Mais la matrice de rigidit€ doit étre
évaluée a chaque étape i de I'itération. De plus, en statique, pour un matériau parfaitement
plastique ou capable de ramollissement, la matrice tangente [K ({U }] peut devenir singuliére ce

qui peut engendrer des difficultés dans la procédure itérative. La méthode de Newton Raphson —
modifiée permet de contourner ce type de difficulté. En dynamique ce probléme de singularité ne

se pose pas du fait de l'utilisation d’'une matrice l:’f({U })] au lieu de [K({U }] qui est une
combinaison de plusieurs matrices structurelies.

Meéthode de Newton — Raphson modifiée.

Une des modifications de la méthode de Newton —Raphson est de remplacer la matrice de
rigidité tangentielle E({U },._1 )] par lK L, qui est une matrice constante évaluée généralement un

niveau d’un certain pas. Si celle-ci est évaluée initialement (au début du premier pas), la
méthode est dite ‘méthode aux contraintes initiales’.
Le schéma itératif de la méthode de Newton — Raphson modifi¢ est alors :

x ]m AU} = {R}- [E({U}i—l )] {U }i—l
U} = U}, +{au}, (A91)

Pour un systéme & un degré de liberté, le principe de cette méthode est présenté sur la figure
(A.S). Comme on peut le constater, cette méthode converge linéairement, donc d’une fagon
nettement plus lente que la précédente notamment pour un matériau capable de ramollissement.
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Un probléme associ€ a cette méthode est que si I’accroissement de contrainte nous fait passer
de I'état plastique a un état élastique (déchargement) cette meéthode peut ne pas converger, a
moins que la matrice de rigidité soit mise a jour pour cette situation. Ceci en fait complique la
programmation.

Meéthode guasi — Newion,

Cette méthode se trouve étre un compromis entre la méthode de Newton ~ Raphson et la
méthode de Newton — Raphson modifiee.

Cette méthode estime la matrice inverse sécante de la matrice de rigidite [K q Ut ]’lpar

une méthode qui appartient a la classe des méthodes connues comme ‘matrix updates méthods’.
La BFGS (Broyden — Fletcher — Goldfard — Shanno ) méthode de rang 2 est communeément
utilisée avec la méthode quasi — Newton (réf.11). Une autre méthode couramment utilisée aussi
est la méthode D.F.P.(Davidson, Fletcher, Powell) que nous ne détaillerons pas ici. Ces deux
méthodes par rapport & d’autres ont I’avantage de préserver la matrice symétrique définie
positive.

Définissons le deplacement

CHER I R (A.92)

Et le résidu :

FUiot= R Koo} (A.93)

Et son incrément positivement :

{ar} = Ui - QU )soit - (A.94)
(ar, = Kol - Kol (A.95)

On définit la nouvelle matrice lK l - qui est une matrice sécante entre {F},_ et {F}; avec

lK U J v } . Par suite celle- ci vérifie

quI,— {8}, =tark, (A.96)

Cette matrice dans la méthode BFGS est déterminée a 1’étape (i-1)™ et elle est utilisée a la

{'*™ étape pour déterminer.

Pour une matrice définie positive la formule de récurrence pour obtenir 'inverse d’une
matrice s’ écrit

& q ],-_1 =[x 9 ],._, [4] avec (A.97)

[4] =[1]+ @ 7} (A.98)
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ou [] ] est la matrice unite, {V}r._1 et {W}i._1 sont des vecteurs qui s’expriment en fonction de
{54, {r}, {r}sont détaillés par la suite.

Il en découle la procédure suivante(illustrée pour un systéme a un degré de liberté par la
figure(A.7)) :

Evaluation du déplacement {AU },-

vy, =[x, rdu)

oSN SO V7Y e - A 7N OO 71 Y 74 WY (A.99)
{8}, = lau},
Wi = U} + U},

On remarque que le fait de prendre {5}, ={AU }; compte tenu de (A.96) revient a choisir
{8}, ou {AU}, de telle sorte que :

k 7 ]H_l {r({U },. )} = {K g ]'__1 {Ar,- } ou encore
2) Calculer [4]; partir des calculs de {}; et {#}, .
V= qu j,-_] {o}; - {ar},

en remarquant que lK q],_ . {5},- = {r( v },- 1 } compte tenu de (5.129), soit

i) = rduint-arenfrdul} ot

(A.100)
RGN
r {6}!'T I.Kq ].,-_1 {5}:
o} o}
W . = =
{ }I {5}!-]- {Ar}l G(O) — G(l) avece
(A.101)
G = AU U}, + x{au}]
on remarque alors que
¢ = G—(%-(_?A (A.102)
0
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Une condition nécessaire pour éviter certains problémes numériques liés aux produits
matriciels effectués en (A.100) pour la mise a jour de [K a }'1 est que ¢; <10°. Au cas ou cette

condition ne serait pas respectée la mise a jour n’est pas performante.
La matrice [4]; est ensuite obtenue par (A.98)

On remarquera le calcul de {F },. est nécessaire pour évaluer {Ar },. .

Le nombre d’itération de cette méthode est inférieur a celui de Newton — Raphson modifié

mais supérieur a celle de Newton — Raphson.

De plus la matrice de rigidité ici joue un role moins important que dans les deux méthodes
précédentes puisqu’on utilise une mise a jour progressive.

Pour les problémes statiques, cette méthode est tres performante méme pour des matériaux
parfaitement plastiques ou capables de ramollissement et ne pose aucun des problémes posés par
les autres méthodes.

Méthode incrémentale

Cette méthode consiste a résoudre 1’équation (A.83) [E({U })J{U )= {ﬁ } en plusieurs étapes.
Chaque étape correspondant & un pas, constitue un probléme non linéaire qui est résolu par
plusieurs itérations d’une des méthodes précédentes.

Dans le cas d’un probléme statique, la sollicitation {R}est décomposée en n sollicitations

({AR}k , k=1,n). Dans ce cas, on doit résoudre » problémes non - linéaires successivement de la
forme

kil =arY k=in (A.103)

1l est évident que plus » est grand, plus le nisque de divergence est petit, et cette méthode est
la seule facon actuellement d’éviter les risques de divergences. Cette méthode associée a la
méthode de Newton — Raphson est illustrée pour un systéme a un degré de liberté sur la figure
(A.6).

Les incréments suivant le type de probléme peuvent étre choisis egaux 2 ——{R} ou bien
n

variables en prenant de plus grand incrément lorsque [xdu })]{U } varie de fagon monotone et
des incréments d’autant plus petits que la vanation kU HHU}est d’autant moins monotone.
Cette derniére solution avec un ajustement progressif du pas de temps réduits considérablement a
convergence égale le nombre d’incrément & considérer.

Dans le cas d’un probléme dynamique, chaque intervalle de temps de la méthode implicite ou
explicite appliquée(différence centrale, Houbolt, Newmark,... etc.), peut étre considéré comme
un seul incrément ou la somme de plusieurs incréments. Chaque incrément est alors résolu
comme un probléme statique et les remarques ci — dessus relatives au choix de ’incrément
restent valable avec bien sur l?]au lieu de [K ] et {ﬁ} au lieu de {R}. Dans le cas ou chaque pas
de temps serait considéré comme un incrément, ces remarques sont alors relatives au choix du
pas de temps lorsque ce choix est possible. Si ce choix n’est pas possible alors il devient parfois
nécessaire de subdiviser cet intervalle de temps en plusieurs incréments compte tenu de la fagon
dont varie la sollicitation.
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Critére de convergence.

11 est bien évident que pour mettre fin & un processus itératif ¢’est & dire stopper une itération
pour passer 4 la suivante, il faut définir un critére de convergence. Ce critére peut porter sur les
déplacements ou sur les forces ou sur ’énergie interne (ici le ou n’est pas exclusif). A la jieme

itération de I'incrément en cours ¥ on peut définir les critéres suivantsou {U/ }k T oest le
déplacement & la fin de I'incrément -7 et le symbole | || représente la norme vectorielle
Euclidienne :

Critére en déplacement :
Havf | <ea| 0 -3 | (A.104).

Critére en force :

| & -y

Critére en énergie interne :

AU} ({TQ [{E( } ])<g AU} 1({R [{E({U k- }{U}’”]) - (A.106)

Les & sont les tolérances admises respectivement sur les déplacements.

Le criteére en déplacement exprime un contrdle sur I'incrément de déplacement entre deux
itérations successives relativement a l'incrément de déplacement évalué par rapport au
déplacement initial du début de I’incrément de charge.

Le critére en force de la méme fagon contréle le résidu non équilibré & I’itération en cours par
rapport 4 I’incrément de charge en cours(peut étre lui ~ méme non parfaitement équilibré d’ou

R Hlwy autiende B ).

Le critére d’énergie représente un controle sur I’énergie interne développée par le résidu non
¢quilibré a I’itération en cours relativement a la valeur initiale de cette méme energie.

D’autres critéres en déplacement, force ou énergie peuvent étre comsidérés comme par
exemple ceux de la forme

<

ou X peut étre le vecteur déplacement nodaux par exemple.

(A.105)

& -[KdoyH ]

22

(| (A.107)
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Force 4 KU,4) /E(@U
R y 3
%/ I ri,.) U
KW i-Uj-1
AU; AU :+
L 4 >
U U; Uy déplacement
Figure (A.3) Méthode de substitution (systéeme a un degré de liberté)
A ——— —
force / KU ia%
E F 3
r(UHl)
U i )
h 4
: A —
< i e Ain KU;-1)Uiq
| | v >
Uiy U,; Uin déplacement

Figure (A.4) Méthode Newton — Raphson (systeme a un degré de liberté)
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Force & ™ Ko E(U)/——
R

7'y

rU;s1) rUy)

N

KU U

+ >

U U Uiy déplacement

Figure A5 : Méthode de Newiton — Raphson modifié (systéeme a und.dl)

force A KU
ry /_
R
AR"
—k-1
v
r 4
>
yk=1 Uk 1 vk 2 U k déplacement

Figure A.6 : Méthode incrémentale associée a la méthode Newton — Raphson __(systéme a un
d.dl convergence en 3 jtérations sur l'incrément k)
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/,

Force , /
(Kg)izl / /Kl LK in KU
_ / o
R i ///
/ / ¢ Arjy rU;)
N rUi_1)
. Ar;
/ v
A
B
| AU; AU 4
> »
- ' »
Ui_l U; Uisl déplacement

Figure (A.7) Méthode de quasi — Newton (systéme a und.d.l)
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