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Avant Propos

Dans notre dernier volume, nous avons axé ’avant propos sur la recherche scientifique
et technique (RST) et la notion de culture. Dans celui-ci, notre sujet sera I’éducation et plus
précisément 1’éducation permanente (E.P).

Notre époque est caractérisée par une banalisation de la violence, quelque fois méme
gratuite, a I’ intérieur comme a I’extérieur des établissements d’enseignement de tout niveau, de tout
ordre public ou privé, dans de nombreux pays développés ou en voie de I’étre. comment justifier ce
phénoméne, méme s’il demeure fortement limité dans le temps et dans I’espace ? On ne peut
s’empécher de se poser moult questions. L’instruction n’est donc plus tout a fait un moyen
d’émancipation sociale et politique ? I’éducation en tant que dynamique de transformation sociale
n’est-elle plus aussi fiable qu’auparavant ? Il est vrai que notre vision des choses courantes de la vie
évolue avec ’age, I’époque vécue et la culture locale relatifs 4 chacun de nous ; i.e. le référentiel de
perception et d’évaluation de chaque individu dépend de I’age de celui-ci, du temps et du lieu ou il
se trouve. Ce qui explique en partie ce que ’on appel un conflit de générations. Une « éducation »
prodiguée en décalage avec le référentiel approprié de la population concernée peut également étre
source de conflits. Les moyens de communications actuels, les mass média, 'Internet, atténuent
quelque peu les disparités de lieu. Malheureusement la télévision fait peu cas, dans sa
programmation, de discernement de I’age de son auditoire, de ce fait I’impact de celle-ci peut étre
négatif et méme & I’origine d’une certaine forme de violence. Afin de réduire celle-ci dans certains
pays des mesures ont €t€ prises récemment au niveau de la programmation TV et dans la
sécurisation des réseaux d’Internet, du moins pour le court et moyen termes. Sur le long terme
I’apport de I’E.P doublement évolutive avec ’dge de I'individu concerné et avec I’environnement
spatio-temporel correspondant, sera un autre moyen de parvenir & vivre en bonne intelligence les
uns avec les autres.

L’E.P n’est pas seulement une source de savoir complémentaire pour adulte, pour une
formation professionnelle et de savoir faire correspondant, c’est aussi un apprentissage d’auto-
éducation, de formation intellectuelle qui consiste a enseigner n’ont pas ce qu’il faut penser, mais
de la fagon dont il faut apprendre a penser. i.e enseigner ce qui est nécessaire pour se comporter en
membres indépendants et éclairés de la collectivité, et avoir une image trés proche de la réalité loin
de tout fantasme ou autre vision étriquée. Lorsque, I’homme individu fit place 4 I’homme masse en
mettant ses droits et son pouvoir de décision entre les mains de chefs dédaigneux de la démocratie,
nous efimes droit a la seconde guerre mondiale. L’éducation traditionnelle a elle seule, s’était donc
montrée incapable de doter ’homme d’une faculté de jugement lui permettant de toujours choisir en
connaissance de cause.

Si I’on ne veut pas redevenir le jouet de passions primitives, grice a ’E.P, on doit savoir
décrypter I’information, éviter de prendre pour argent comptant ce qui est imprimé, dit ou mis en
image, prendre ses distances vis a vis des faiseurs d’opinions. Nous croyons penser ensemble. On
ne pense jamais ensemble, ce n’est pas le propre de la pensée. Mais tout se fait ensemble. 11 faut étre
bien informé pour prendre la bonne décision et pouvoir agir judicieusement dans le cadre des
institutions politiques de la démocratie. La démocratie est une forme d’organisation politique dont il
n’est ni simple ni aisé d’assurer le bon fonctionnement. Sur un sujet donné, le choix de chaque
individu améne sa propre équation, sa propre détermination pas forcément compatible avec celle
des uns ou des autres. Pour en arriver a un choix collectif, on se trouve donc avec un nombre de
paramétres a déterminer bien inférieur & celui des équations. On est donc en présence d’un
probléme sur déterminé, dont la résolution (par les moindres carrés) représentera un choix qui sera
celui d’aucun mais néanmoins le meilleur consensus acceptable par tous.

Pour étre efficace, la démocratie suppose I’existence d’un corps électoral capable de
comprendre les problémes complexes qui se posent & la société et de porter sur eux un jugement.
L’E.P peut former un tel corps électoral, sachant que tout individu n’est pas un électron libre mais
assujetti 4 des appartenances de groupes multiples (familiale, économique, sociale, nationale,...)
envers lesquels il a des devoirs. Toute décision prise par 1'individu démocratiquement est donc un
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choix guidé par la recherche d’un équilibre harmonieux entre ses propres droits et ses devoirs
envers ses diverses appartenances.

L’enseignement fondamental obligatoire a lui seule n’a réussi nulle part & créer des
citoyens en direction d’une démocratie éclairée. Que peut-on espérer quand une bonne partie des
enfants quitte I’école au moment méme de leur arrivé & I’dge de raison. La ol on commence &
réfléchir ? C’est & croire qu’une société peut se contenter d’une élite peu nombreuse ! La société
moderne n’est efficace que si chaque individu la composant atteint un niveau d’instruction au moins
égal a sa capacité effective d’apprendre. Les groupes marginalisés issus d’une semi-culture
constituent une source de dangers pour la démocratie. L’E.P est donc une nécessité pour atteindre
une pleinitude citoyenne.

L’E.P ne peut étre assurée par les seules organisations privées, & moins d’accepter
d’attendre longtemps avant de déboucher sur une société de citoyens. La contribution de I'Etat a la
mise en ceuvre de I'E.P, elle- méme doit étre renforcée par une coopération internationale. En
perspective d’unc mondialisation du marché, il est peut étre temps maintenant d’envisager la
création d’une organisation internationale de I'E.P en appui ou sous P'égide de 'U.N.E.S.C.O.
L’E.P régie par I'Etat concerne entre autres les activités suivantes :

o Conseil 4 Iattention des apprenants (adéquation des offres) et des enseignants (adéquation et
appropriation des méthodes et de la didactique).
* Information sur les offres existantes, les besoins, les modalités de financement, les locaux et les
possibilités d’obtenir des diplomes.
o Coopération entre les institutions et les pédagogues pour €laborer des offres communes.
o Coordination dans la planification des offres, afin d’éviter les doublets et de pallier les lacunes.
Le schéma universel de 1’éducation comprend les 4 paliers suivants :
o Préélémentaire (les écoles maternelles d’enfants d’age de 3 4 6 ans).
s Elémentaire  (les écoles élémentaires d’enfants d’dge de 6 & 10 ans).
e Sccondaires (1% cycle ou collége d’éléves d'age de 10 a 16 ans).
(second cycle ou lycée pour éléves d’4ge de 16 & 19 ans).
s Universitaire (graduation pour étudiants d’age de 19 a 23 ans).
(post-graduation pour étudiants d’dge de 23 ans et plus).

L’EDP se présente & I'issu de I'enseignement obligatoire, a la sortie de I'école
fondamentale, ie les populations dgées de 16.ans et plus impliquées dans la formation
professionnelle, ainsi que les travailleurs inscrits dans les U.F.C. et autres établissements similaires
de formation a distances etc.

Les origines historiques de ’E.P en Allemagne par exemple remontent & I’époque des
Lumiéres, ses origines sociales a la lutte de la bourgeoisie contre le féodalisme, puis a Ia lutte du
prolétariat contre la bourgeoisie. Aujourd’hui, I’esprit des Lumiéres reste encore I’objectif universel
de I'E.P. Le philosophe allemand Immanuel Kant, ’auteur de la critique de la raison pure, de la
critique de la raison pratique et de la critique de jugement, a I'orée de ses soixante ans, en 1784
disait que « [Pesprit éclairé est le résultat du processus de libération de I’€tre humain pour
s'affranchir de la dépendance qu’il s’est imposée a lui méme. La dépendance et I'incapacité
d’utiliser sa raison sans se¢ faire diriger par autrui. L’individu s’impose cette dépendance quand elle
est due non 4 un manque d’intelligence, mais & un refus de penser sans la direction d’autrui : ». On
trouve des pensées similaires chez J. J. Rousseau (dans 'Emile et le Contrat Social).

L’E.P fait prendre conscience & chacun ses droits de citoyen (déja acquis ou non) et
comment ['exercer tout en élargissant ses connaissances et en Iui donnant des aptitudes
professionnelles. En 1913, quelques 8000 associations €éducatives étaient enregistrées auprés de
« I’association pour la Propagation de I'Education Populaire » qui représentait la plus grande
confédération européenne d’éducation populaire de I’époque.

Le désengagement de I’Etat de I’éducation en générale et de I'E.P en particulier rendra
I"éducation accessible seulement aux riches, ce qui pérennisera et accentuera le clivage et la dualité
entre la classe dominante et la classe dominée, puisque le savoir c’est le pouvoir. L’E.P a occupé
une place importante & I'époque de la république de Weimar (1919 & 1933) puisqu’elle figurait dans
la constitution de Weimar et les années 1918 a 1920 marquent la création de la majeure partie des
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universités populaires traditionnelles tel qu’elles existent encore aujourd’hui, au titre d’institutions

autonomes d’enseignement populaire libre.

Aprés la seconde guerre mondiale les puissances alliées victorieuses ont encourage 'E.P
et Pont utilisée comme moyen de rééducation démocratique, plus particuliérement dans les
universités populaires, alors que les entreprises, les églises et les syndicats reprenaient les idées de
I’époque de Weimar au sein de leurs propres organisations. Depuis 1993 les ofies de formation
continue se privatisent progressivement, aussi bien au niveau matériel que politique.

Un ensemble de lois et dispositions juridiques régie 'L.P telles que celles sur :

e La promotion du travail, la formation professionnelle, la reconversion, I’adaptation, la mise en
disponibilité en vue d’une formation continue, ...

e L’organisation interne des entreprises (comités d’entreprise, délégués du personnel, formation
syndicale, conventions collectives et conventions d’entreprises,.. ).

e Les établissements d’enseignement et en particulier ceux du supérieur et de la recherche.

s L’'Enseignement & distance, la formation continue, les cours par réseau Internet.

o Les statuts des collectivités publiques de I'Etat donnant aux fonctionnaires la possibilité de
suivre réguliérement une formation professionnelle.

Ces lois a caractére pratiquement universel, pour un pays donné, ne sont influencées ni
par ses valeurs traditionnelles, ni par son niveau de développement ou sa religion dominante.

La réussite de I’ex U.R.S.S. dans [I’éveil de sa population pour la littérature, la
musique, les arts et les sciences, avait retenu Dattention de tous les pays ou des éducateurs
s’efforgaient de relever le niveau général de la culture populaire.

L’L.P est un élément essentiel pour accéder & la citoyenneté réelle. A Péchelle d’un
pays, les valeurs culturelles pergues comme devant étre invariantes, des constantes, doivent
constituer normalement bien plus des repéres un balisage, que des liens étroits, immobilisants,
opposés a toute forme d’avancée, de progrés. L’éducation d’un individu n’est pas terminée
lorsqu’il quitte I’école pour se mettre & travailler, elle se poursuit tout au long de sa vie.

La pratique de lE.P :

« intéresse tous les aspects de Pexistence et doit favoriser I'épanouissement de Pensemble de la
personnalité, en développant les aptitudes des individus sur le plan artistique et intellectuel
aussi bien que sur le plan physique et professionnel.

o maintient la forme, préserve la faculté d’assimilation des connaissances de [lindividu
vieillissant. '

e 4 la suite de la formation initiale, d’autant plus que le jeune dipldmé n’est pas toujours assuré
d’avoir un emploi immédiat dans ce qu’il sait faire, le mieux pour lui est d’accroitre ses chances
selon ses capacités sur les aptitudes professionnelles les plus demandées sur le marché de I'o ffre
de travail. !

De nos jours certains emplois disparaissent progressivement, a I'opposé d’autres
emplois, de type nouveau, se présentent pour la premiére fois, prennent de ampleur, certains
d’entre eux durent, d’autres au contraire s’effondrent aussi vite qu’ils sont apparus. Les écoles
préparent donc & un avenir, dans un monde & évolution rapide, avec une grande marge d’incertitude,
que certains connaitront demain. Par ailleurs, chacun doit prendre conscience du fait qu’il est autant
citoyen du monde que citoyen de son propre pays dans une mondialisation teut azimut ou les
systemes de valeurs de groupes sociaux sont nombreux et pas toujours compatibles. Par conséquent
la préparation des esprits & une grande tolérance s’impose afin d’absorber les divergences
inévitables dans la vision de ces systémes .

Le directeur de Rédaction
A, Zerguerras
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APPROCHE INTEGREE POUR LE TRAITEMENT DES PROBLEMES D’INTERACTIONS
MULTIPLES ENTRE STRUCTURES VIA LE SOL

M. Hadid', M.K. Berrah’

! Centre de Recherche Appliquée en Génie-Parasismique, Rue Kaddour Rahim, BP.252, Hussein-Dey, Alger
2 Département de Génie-Civil, Ecole National Polytechnique, Alger, 10, Avenue Hassan Badi El Harrach, Alger

SUMMARY

The influence of stochastic kinematic interaction (SKI) on structural response, in presence (or not) of
closely spaced structures, is investigated in this doctoral research. An Integrated Approach for Soil-
MultiStructure Interaction Analysis (IASMSIA) based on a substructuring method and on a frequency domain
boundary element method (BEM) in conjunction with full space Green function or with Kausel-Peek-Seale’s
discrete Green function, is developed to evaluate this interaction, SKI. The singular integrals required in the
computation of BEM are evaluated in closed form. It is assumed that the foundation input motion (FIM) is the
result of the superposition of many plane, stationary, correlated stochastic SH-, P- and SV-waves travelling
within a viscoelastic soil at different angles. Accuracy and efficiency of the BEM have been demonstrated
through a successful comparison of specific results to data available in the literature. The presented numerical
results indicate that the effect of SKI on structural response in presence (or not) of closely spaced structures is
important and should be considered in earthquake resistant design, at least in an approximate way.

RESUME

L'influence de l'interaction cinématique stochastique (Stochastic Kinematic Interaction, SKI) sur la
réponse structurale, en présence (ou pas) des structures étroitement espacées, est étudiée dans cette recherche
doctorale. Une approche intégrée pour le traitement des problémes d'interaction multiple entre structures via le
sol (Integrated Approach for Soil-MultiStructure Interaction Analysis, IASMSIA) basée sur une méthode de
sous-structuration et sur la méthode des éléments de frontiére dans le domaine des fréquences, utilisée
conjointement avec les fonctions de Green explicites de milieu infini ou avec les fonctions de Green discretes de
Kausel-Peek-Seale, est développée pour évaluer cette interaction, SKI. Les intégrales singuliéres exigées dans le
calcul de la BEM sont évaluées sous une forme analytique. Le mouvement induit de fondation (FIM) est dil &
I'incidence d’ondes planes stochastiques de trois types (SH, P et SV) stationnaires et corrélées, se propageant
dans un sol viscoélastique suivant plusieurs angles d’incidence. La précision et l'efficacité de la BEM ont été
démontrées 4 travers une comparaison des résultats spécifiques aux données disponibles dans la littérature. Les
résultats numériques présentés indiquent que I'effet du SKI sur la réponse structurale en présence (ou pas) des
structures étroitement espacées est important et devrait étre considéré dans la conception parasismique des
structures, au moins d'une maniére approximative.
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Introduction

Les désordres et les conséquences facheuses
engendrés par les sollicitations sismiques ont
fait que la prise en compte du risque sismique
dans la conception des ouvrages est devenue
nécessaire et ont contribué a la connaissance
phénoménologique de I’action sismique. FEn
effet, les endommagements causés par les
seéismes indiquent que le niveau d’énergie
transportée par I’input sismique et sa variabilité
spatio-temporelle, les propriétés locales du sol,
la géométrie de la fondation, la profondeur de
I'enterrement, la stratification du sol, ainsi que
la distance séparant deux structures adjacentes
jouent un rdle déterminant dans le
comportement vibratoire du systéme sol-
multistructure.

Ainsi, la satisfaction des normes d’exigences en
matiere de sécurit¢ dans la conception
parasismique des structures en général et des
ouvrages reposant sur des fondations étendues
ou multiples en particulier doit prendre en
compte successivement:

v La variabilité spatio-temporelle de I’input

sismique (Stochastic Input Motion, SIM)

v' La variabilit¢ spatiale des propriétés
geologiques locales du sol (Spatial
Variability of Soil Properties, SVSP)

v' Le mouvement induit des- fondations
(Foundation Input Motion, FIM)

v" L’interaction multiple entre structures via le
sol (Soil-MultiStructure Interaction, SMSI)

Actuellement, et malgré les importants progrés
réalisés durant ces demiéres années, les
approches existant dans la littérature pour
prendre en charge simultanément cet ensemble
de facteurs, fortement compliqués au plan
individuel déja, sont encore loin d’expliquer les
observations in situ par leur insuffisance
numérique et leur hypothéses simplificatrices.
D’ou la nécessité de développer dans le cadre
de la presente recherche doctorale, pour la
premicre fois, une approche intégrée pour le
traitement des problémes d’interaction multiple
entre structures via le sol (Integrated Approach
for Soil-MultiStructure Interaction Analysis,
IASMSIA). Cette approche est fondée sur une
méthode de  sous-structuration dynamique
permettant de décomposer 1’ensemble de
I"interaction sol-multistructure en un nombre de

problémes plus simples et sur la méthode des
€léments de frontiere pour les milieux
viscoélastiques homogénes ou stratifiés
horizontalement. Cette approche assure donc
une meilleure compréhension et modélisation
du phénomene: on peut modéliser le sol par une
méthode des éléments de frontiére alors que les
structures peuvent étre représentées par leurs
modes sur base fixe.

Pour mettre au point 1’approche JASMSIA, une
méthodologie basée sur les deux étapes décrites
ci-dessous est suivie:

O I s’agit dans la premiére étape de
développer un modéle numérique pour le
calcul de la réponse dynamique de
fondations isolées et adjacentes a divers
types de sollicitations (harmonique et
sismique). Les fondations sont considérées
filantes et rigides reposant ou enterrées dans
un  milieu  viscoélastique  homogene,
multicouche ou continiiment non homogéne
(le module de cisaillement varie d’une fagon
continue en profondeur). Le modéle
développé permettra la détermination des
fonctions d’impédance et d’impédances
croisées dynamiques, et 1’évaluation de la
réponse sismique des fondations isolées et
adjacentes sollicitées par la propagation
d’ondes de type P, SV et SH. La technique
numerique sous-tendant ce modeéle est la
meéthode des éléments de frontiere dans le
domaine des fréquences utilisée
conjointement avec les fonctions de Green
explicites de milieu infini (Classical
Boundary Element Method, CBEM) ou les
fonctions de Green discrétes (7hin Layer
Boundary FElement Method, TLBEM). La
premiére formulation (CBEM) se préte bien
au traitement des problémes de l'interaction
dynamique sol-fondation dans les milieux
homogénes alors que la deuxiéme
formulation (TLBEM) se préte au traitement
des problemes dynamiques de sol-fondation
et de fondation-sol-fondation dans les
milieux stratifiés. Les fonctions de Green
discrétes peuvent étre évaluées sous une
forme analytique sans recours aux
intégrations numériques comme pour le cas
des fonctions de Green de demi-espace.

O Dans la deuxiéme étape, il s’agit de:

v" Développer une relation calculant d’une
maniére déterministe le mouvement induit




AJOT, International Publications, Series A, Vol. 16, N° 1, 2003

de fondations rigides (Foundation nput
Motion Equivalent Relation, FIMER).

Mettre en ceuvre une procédure calculant
d’une maniére probabiliste le mouvement
induit des fondations rigides. La variabilité
spatio-temporelle du mouvement du sol en
champ libre est décrite a travers un modeéle
physique de la propagation d’ondes planes
stochastiques de trois types (SH, P et SV)
corrélées, arrivant suivant plusieurs angles
d’incidence, possédant des densités
spectrales de puissance définissant la
méme variation avec la fréquence, et ayant
des amplitudes aléatoires uniformément
distribuées.

Développer un modele pratique dans le
cadre d’un calcul parasismique de
structures. Ce modele consiste a modifier
le spectre de réponse classique des
structures idéalisées en oscillateur simple,
en tenant compte du caractere spatial de
Iinput sismique et de l’interaction sol-
structure. Ce spectre de réponse modifié
(Modified Response Spectrum, MRS)
s’exprime en fonction de spectre de
réponse classique (Classical Response
Spectrum, CRS) par le biais d’un facteur de
correction évalué dans ce travail.

Généraliser la notion de spectre de réponse
modifié¢ (Generalized Modified Response
Spectrum, GMRS) aux cas de structures
¢troitement espacées. Le modéle de GMRS
s’exprime en fonction de spectre de
réponse classique (Classical Response
Spectrum, CRS) par le biais d’un facteur de
correction caractérisant 1’effet de I’input
sismique non uniforme et [effet de
I’interaction multiple entre structures. Le
mouvement induit de chaque fondation di
a la propagation d’ondes stochastiques est
calculé par une relation équivalente
généralisée aux cas de multifondation
(Multi-Fondation /nput Motion Equivalent
Relation, M-FIMER).

Premiére étape : Mise en ceuvre d’un modéle
numérique pour le calcul de la réponse
dynamique de fondations

L.1. Formulation par la méthode des
éléments de frontiére

La méthode des éléments de frontiére
(BEM) repose sur la discrétisation d’équations
intégrales aux frontiéres. L’étude de ces
derniéres a commencé il y a plus d’un siécle et
constitue une branche importante de la
physique mathématique classique.
L’avénement de la BEM en tant qu’outil de
résolution numérique est toutefois postérieur a
celui des meéthodes des éléments finis et des
différences finies. La BEM, en plus du fait
qu’elle permet de limiter la discrétisation au
contour du domaine, offre une facilité dans le
traitement des domaines infinis et semi-infinis
puisque la condition de radiation est prise en
compte d’une maniere inhérente. Cependant,
cette formulation requiert [I’utilisation de
certaines solutions fondamentales, appelées
fonctions de Green, qui sont en général trés
difficiles a obtenir, et ne sont connues que pour
quelques cas de géométrie simple. Lorsque le
domaine dans lequel on les considére est infini
on obtient explicitement des fonctions de

Green classiques du milieu infini. Pour les
problémes de dynamique des sols (par
exemple, on peut citer les profils de sol
multicouche reposant sur un substratum
rocheux ou sur un demi-espace), certains
auteurs utilisent les fonctions de Green du
demi-espace homogeéne avec des conditions
aux limites en surface libre. L'utilisation de ces
fonctions de Green dans une formulation
intégrale permet de s'affranchir de la surface
libre ce qui réduit d'autant le contour a
discrétiser. Cependant, elles ne sont pas
obtenues sous une forme explicite et malgré la
réduction du maillage elles demandent en
général un effort de calcul plus important que
celles du milieu infini (calcul d’intégrale non
bornée). En outre, la stratification du milieu a
¢tudier ajoute une complexité additionnelle au
probléme, rendant impossible le traitement en
utilisant les fonctions de Green classiques d’un
milieu infini ou d’un milieu semi-infini. D o,
la nécessité¢ d’utiliser des fonctions de Green
discretes et explicites, développées par Kausel
et Peek (1982), bien adaptées a ce type de
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problémes. Dans le cadre de I’hypothese de
petits déplacements d’un solide élastique,
homogéne et isotrope occupant un domaine (2
limité par sa surface /I (figure 1), I’équation
intégrale aux frontiéres de 1’élastodynamique
est exprimée comme suit (Hadid et Berrah,
2001)

(X u,(x,)+ J:_ H,(x,x;,m)u,(x,)dl'=

(0

[ (xe %), (x)dr
c; est une constante dépendant de la
configuration géométrique du  point

d’application de la force volumique de Dirac; u;
et g; sont les amplitudes de la jéme composante
des vecteurs déplacement et traction, u et g,
respectivement; Gy(x,c,x,) et Hu (x,,x,,n,)
expriment respectivement les composantes du
tenseur de Green en terme de déplacement et de
traction au point x; dans la direction i due a une
force unitaire concentrée au point x; dans la
direction j et n; est la normale extérieure a la
léme élément de frontiére ;. Procédons a
présent a la discrétisation du contour en N
éléments constants. Les déplacements et les
tractions sont donc supposés constants au sein
des éléments. L’équation intégrale aux
frontiéres (1) se met alors sous la forme
matricielle suivante

Hu=Ggqg (2)
ou
H=H+C (3)

et C est une matrice constante contenant les
termes c¢;; H et G sont les matrices d’influence
dont les éléments sont évalués par intégration
(Hadid et Berrah, 2001). Dans le cas ou on
utilise les fonctions de Green d’un milieu infini,
les éléments de frontiere de I’équation (2)
peuvent étre subdivisés en deux parties (figure
1), la premiere partie identifiée par l'indice c,
désigne les éléments de contact sol-fondation;
la deuxiéme partie identifiée par l'indice r,
désigne les ¢éléments restants (1'utilisation des
fonctions de Green discrétes d’un milieu
stratifié semi-infini, nous méne a omettre les
matrices associées a 'indice ). d’ou l'équation
(2) se présente comme suit

10

H* )
I’_‘Irr

TR T

1]
=]

ﬁ" 0 i G* G qf
ﬁrr‘ u G* G” 0

Eléments de contact

|
I

Figure 1 ; Discrétisation par éléments de frontiére

En utilisant une procédure de condensation,
’équation (4) peut étre écrite comme suit

Gq =Hu ®)
§=I;?rr_ﬁrr("'rr)‘—fﬁrr (6)
(_; - Gn’_ﬁn‘(ﬁrr )—IGrr

Lorsque la fondation est trés rigide en
comparaison avec le sol, nous pouvons
supposer que cette derniére se déplace

‘rigidement’, et ainsi les déplacements sur la
frontiére de la fondation peuvent étre obtenus a
partir des mouvements de corps rigide par
I’intermédiaire d’une matrice de transformation
T, qui dépend uniquement des coordonnées
relatives des nceuds de frontiére par rapport a
un point de référence donné, d’ou
ut =Tu' (7)
ou # est le vecteur déplacements de corps
rigide de la fondation. En introduisant la
relation force-contraintes sur l’interface sol-
fondation
F=T" Aq° (8)
ou A est la matrice aire. Combinant les
équations (5), (7) et (8), il en découle que le
vecteur des forces appliquées dans les

directions des déplacements, peut étre défini
sous une forme matricielle comme

F=Ku' (9)

Eléments restants
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ou
K=T'3 (10)
est la matrice d’impédance, et 5_ 4 G-'F T est
la matrice des contraintes surfaciques de
contact.

I.2. Validation de la présente méthode

Pour mettre en exergue la qualité du travail et la
précision des calculs, nous allons traiter
quelques exemples de fondations sujettes a des
chargements de translations et de balancement.
Il s’agit de fondations filantes superficielles ou
enterrées dans un demi-espace homogéne. Les
résultats obtenus seront comparés avec d’autres
travaux utilisant la BEM. Des résultats d’ordres
numérique et pratique sont obtenus permettant
de répondre a quelques questions posées telles
que le choix de 1’élément constant (Hadid et
Berrah, 2001) et I'utilisation des fonctions de
Green de milieu infini pour la modélisation des
problémes non convexes (Hadid et Berrah,
2001).

I.2.1 Algorithme basé sur les fonctions de
Green d’un milieu infini

Pour valider le présent algorithme basé
sur les fonctions de Green correspondant au
milieu infini, nous avons défini les fonctions
d’impédance des fondations filantes rigides non
pesante enterrées dans un demi-plan comme
suit (Zhao et al., 1997)

(

B k.. k] Cuu | [0

P, r=aG k., 1+ ia, i Vo 11
M k. k, | c. e, |)|6,B

5 J

ou P et M sont les amplitudes des forces de
translation et de balancement appliquées au
point de référence par unité de longueur et G est
le module de cisaillement de sol. Les indices u,
v et r indiquent les directions horizontale,
verticale et balancement, respectivement (figure
2). Les matrices dans 1’équation (11) sont
symétriques. La fréquence adimensionnelle est
définie par

__ [0):4

C

(12)

11

ou @ est la fréquence de 1’excitation, B est la
demi-largeur de la fondation et c; est la vitesse
de la propagation du I’onde de cisaillement. On
note que le maillage est choisi en
correspondance avec la fréquence d'excitation
considérée. Nous avons pris le soin de limiter &
A /8 la taille des éléments de frontiéres, A étant
la longueur d'onde de cisaillement.

A

X2

0
Yo

Point de référence

Figure 2: Configuration géométrique de la fondation

Les résultats obtenus correspondant aux
fondations rigides enterrées dans un demi-plan
homogeéne sont comparés dans le Tableau I
avec ceux calculés par Alarcon ef al. (1980) et
Zhao et al. (1997). Alarcon et al. (1980) ont
utilis€ la BEM  (éléments  constants)
conjointement avec les fonctions de Green
classiques du milieu infini. Zhao et al. (1997)
ont utilis€¢ la /BEM (éléments linéaires) en
conjonction avec les fonctions de Green
développées dans le domaine des nombres
d’onde discrets par Wolf et Darbre (1984a et
1984b). Le degré d’enterrement £/B=0.5, le
coefficient de Poisson v=0.33 et coefficient
d’amortissement = 0.005 sont utilisés dans la
présente comparaison. En se basant sur le
tableau I, on peut conclure que les résultats
obtenus a partir de présent algorithme pour les
¢léments constants, linéaire et quadratiques (Le
méme nombre de nceuds est utilise pour les
différents types d’éléments) sont en parfait
accord avec ceux obtenus par Zhao et al. (1997)
et Alarcon er al. (1980). Aussi, la comparaison
des résultats montre que les éléments constants
donnent une précision satisfaisante pour les
problémes  concernant [’interaction  sol-
fondation (c-a-d les problémes statique et
dynamique lesquels n’incluent pas la flexion ;
Brebbia et Dominguez, 1989). En général, les
¢léments linéaires et quadratiques donnent une
meilleure représentation des variables de

X
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frontieres et produisent une importante
amélioration en terme de  précision
(spécialement pour les €léments quadratiques),
mais ils sont plus difficiles a programmer.
Cependant, pour ce probléme particulier associé
a la forme rectangulaire des fondations rigides
enterrées dans un demi-plan élastique, les deux

¢léments comparés a 1’élément constant,
donnent une légére amélioration en précision
pour un grand effort supplémentaire en terme
de programmation. Vu les raisons citées ci-
dessus, une formulation basée sur 1'élément
constant est adoptée dans la suite de ce travail
de recherche.

Tableau I: Comparaison des coefficients de rigidité pour les fondations rigides
enterrées dans un demi-plan élastique (£/B = 0.5, v=0.33, £=0.005)

Coefficients de rigidité horizontal

Présente étude

Zhao et al. (1997) Alarcon et al.

(1980)
Eléments Eléments Eléments
Constants linéaire quadratiques
ag Ky Cui i Cuy__ K Cuy Ko Cuu s Cou |
0.5 0.62 1.46 0.60 1.38 0.59 1.38 0.61 1.46 0.64 1.40
1.0 0.64 1.26 0.61 1.21 0.61 1.21 0.68 1.28 0.70 1.24
1:5 0.73 1.23 0.70 1.18 0.71 1.18 0.70 1.22 0.73 1.19
Coefficients de rigidité vertical
Zhao et al. (1997) Alarcon et al.
Présente étude (1980)
Eléments Eléments Eléments
Constants linéaire quadratiques
ag ez Cv k.. T ko i) K., el ko Coy
0.5 0.5 1.62 0.54 1.60 0.54 1.60 0.56 1.58 0.54 1.59
1.0 0.46 1.49 0.47 1.46 0.47 1.45 0.50 1.54 0.51 1.50
125 0.47 1.51 0.46 152 0.46 . 1:52 0.48 1.52 0.45 1451

L’analyse des problémes en élastodynamique
dont le domaine est non convexe (les domaines
non convexes peuvent étre rencontrés quand on
considére les tunnels, les fondations enterrées,
les excavations, etc.) a été [’objet d’une
attention considérable (Antes et Von Estorff,
1987; Triantafyllidis et Dasgupta, 1990; Von
Estorff et al., 1990; Von Estorff et Prabucki,
1990; Tadeu et al., 1996 et enfin Hadid et
Berrah, 2001). Lorsque le domaine considéré
est non convexe, il est important de s’assurer
que toutes les ondes se propageant en dehors du
domaine, ne sont pas présentes dans la solution.
Antes et Von Esttorf (1987) et Triantafyllidis et
Dasgupta (1990) montrent que |’application
conventionnelle de la BEM en élastodynamique
dans les domaines non convexes ne satisfait pas

la condition de causalité. Cependant, en
subdivisant le domaine non convexe en
domaines convexe et en assurant la

compatibilité et I’équilibre sur chaque interface,
les résultats obtenus peuvent étre ameéliorés

12

substantiellement. A partir de la comparaison
entre les résultats obtenus dans cette étude
(BEM conventionnelle) et ceux obtenus par
Zhao et al. (1997) (le domaine global est
subdivisé en sous domaines convexes et
couplés a travers des conditions d’interface
appropriées), nous pouvons conclure que le
présent algorithme permet de donner une
précision satisfaisante. Les erreurs qui peuvent
étre introduites dans le cas des domaines non
convexes peuvent étre réduites par la précision
des approximations numeériques (Von Estorff ef
al., 1990; Von Estorff et Prabucki, 1990; Tadeu
et al., 1996; Hadid et Berrah, 2001). En d’autre
termes, une discrétisation raffinée devrait étre
utilisée. D’ou, il est important de se rendre
compte que I'application conventionnelle de la
BEM dans les domaines non convexes en
élastodynamique est possible mais nécessite
plus d’effort en terme de calcul (une
discrétisation raffinée en éléments de frontiere
est nécessaire).
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1.2.2 Algorithme basé sur les fonctions de
Green d’un milieu stratifié semi-infini

Dans ce qui suit, nous validons le présent
algorithme basé sur les fonctions de Green
correspondant a un milieu stratifié. De ce fait,
les déplacements (souplesse) horizontal,
vertical et de balancement (F,, F. F,
respectivement) des fondations filantes
superficielles reposant sur un demi-plan
homogéne sont évalués. Vu que la fonction de
Green utilisée dans cet exemple correspond a
un milieu stratifié semi-infini, la discrétisation
est limitée uniquement a l'interface sol-
fondation. L’interface sol-fondation est donc
discrétisée par 5 éléments constants de longueur
¢gale et le demi-plan est modélisé par une
couche superficielle d’une hauteur égale a 2B
subdivisé en 12 sous-couches (figure 3).

P\

M

v=0,33

Demi-espace p=0.05

':Figure 3: Fondation superficielle reposant sur un
demi-espace homogene
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Figure 4: Déplacements horizontal, vertical et de
balancement de fondation filante superficielle
reposant sur un demi-espace homogéne

La Figure 4 présente les parties réelle et
imaginaire respectivement des fonctions de
souplesse des fondations superficielles reposant
sur un demi-plan viscoélastique. Les résultats
sont comparés a ceux obtenus par la BEM
(¢éléments constants) conjointement avec les
fonctions de Green classiques du domaine infini
(Abascale et Dominguez, 1986). Une trés bonne
concordance est observée entre les deux
résultats présentés dans la figure 4, d’ou la
validation et la confirmation de la précision de
I"algorithme développé.

25
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Deuxiéme étape : Mise en ceuvre d’un af st 7
modéle physique pour le traitement des Elf o u’_, " 7 {uf} 17
problémes d’interactions multiples entre _If . o uj
structures via le sol s 2% 4
: e S ul uf sont  respectivement les
II. 1. Calcul déterministe du mouvement Up,uy,u; peed
induit des fondations rigides composantes horizontale, verticale et de
balancement du déplacement de centre de la
Pour étudier [Dinteraction sismique sol- fondation, et uf,uf sont respectivement les

fondation par la BEM, la solution peut étre
divisée en deux étapes. D’abord, en utilisant le
mouvement en champ libre (sans fondation) di
a Il'incidence des ondes sismiques, les
déplacements et les contraintes correspondants
(1" et ¢') sur les frontiéres ‘imaginaire’ de la
fondation sont calculés. Dans une deuxiéme
étape, les équations de frontiéres sont résolues
pour les déplacements et les contraintes
incrémentaux  (u-u’) et (g-q) lesquels
correspondent aux ondes diffractées induites
par les changements sur les conditions de
fronticre a [Dinterface sol-fondation. Les
champs d’ondes u et g sont des champs totaux.
L’équation des ¢léments de frontiére (5) pour
les problemes de diffraction d’ondes est utilisée
comme suit

composantes horizontale et verticale du
déplacement en champ libre a la surface du sol
au point de référence (figure 5).

Il est trés important de noter qu’au cours
de cette étude, nous avons développé une
relation, décrite par ’équation (15), entre le
probléme de radiation et le probléme de
diffraction pour les fondations enterrées (dans
un sens numérique). Cette relation est
équivalente a celle initialement obtenue par
Bycroft (1980) pour le cas des fondations
superficielles, et généralisée pour le cas des
fondations enterrées (au sens des équations
intégrales) par Luco (1986). Le mouvement
induit approché de la fondation (relation
d’Iguchi, 1982) est donc obtenu a partir de la
relation de Luco (1986) en supposant que la

Gqg"=Hu +0Q (13) distribution des contraintes a la surface de
contact sol-fondation exhibe une variation
0=Gq° -Hu (14) linéaire avec la position (Luco, 1986). Pour

avoir une idée de la précision des résultats
Combinant les équations (7), (8) et (13), il en obtenus par la relation d’Iguchi (1982)

découle que le vecteur déplacement de la comparativement a ceux obtenus par la présente
fondation en 1’absence des sollicitations ¢étude, les valeurs absolues des fonctions de
harmoniques est défini comme (figure 5) transfert pour le cas des fondations filantes

rigides enterrées sollicitées par ’incidence des
W =C3' 4’ —CF" (15) ondes de types P et SV sont présentée dans la

figure 6. Il est intéressant de voir que les
résultats d’Iguchi (1982) pourraient étre
acceptables pour des problemes pratiques, mais
ils présentent néanmoins des imprécisions
particulierement pour le mouvement de
balancement (forme similaire et perturbation en

K=C"'=T'S (16)

est la matrice d’impédance, C est la matrice de
souplesse, 5_- 4G'HT ¢©st la matrice des

contraintes  surfaciques de contact et amplitude). En outre, Les résultats montrent
F'=T'4¢° est le vecteur force développé par que la concordance n’est pas bonne pour le
¢  a Dinterface sol-fondation. Par ailleurs, on mouvement horizontal aux fréquences élevées,
plus, nous définissons les fonctions de transfert, dans le cas par exemple d’une incidence de 30°.

Par ailleurs, la présente étude montre que

J'.I'_'fr = A - : o
r ("’ o 1=2=3)' 'd“m" les composantes du "utilisation de la relation (15) développée ne
mouvement en champ libre aux composantes du demande  qu’'un  effort  supplémentaire

mouvement de fondations filantes rigides, relativement négligeable par rapport a la
comme suit relation d’Iguchi (1982). En effet, les deux
relations ne demandent qu’un léger effort
additionnel apreés celui nécessaire pour le calcul

14
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de la matrice de souplesse qui est a4 son tour
basé principalement sur [’estimation de la
matrice des contraintes surfaciques, <. Ainsi,
comme |’estimation du mouvement induit de la
fondation donnée par I’équation (15) produit
une amélioration importante dans la précision
avec un effort additionnel négligeable, la
présente formulation est adoptée pour le calcul
des fonctions de transfert de I’interaction
cinématique.

f
VARG

Point de référence ul

X;
\ Direction de propagation
Figure 5: Propagation des ondes sismiques
o Horizantal (present study) 1
* Rocking (present study) I
| ———  Horizontal (fguchi’s method) |
- = Rocking (lguchi's methed) |
(R R o DR Y
1.0 :
3 P-wave
3 6=30°
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Figure 6: Comparaison entres les fonctions de
Transfert calculées par la méthode d’Iguchi et la
présente méthode (£/8=1., v=.25, p=0.)
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I1.2. Calcul probabiliste du mouvement
induit des fondations rigides

Le mouvement en champ libre, ®, est supposé
étre le résultat de la propagation d'ondes planes
stochastiques corrélées de type SH, P et SV se
propageant suivant plusieurs angles
d’incidence. Si on attribue aux différents types
d'onde sismique, des densités spectrales de
puissance (DSP) définissant la méme variation
en fréquence, et ayant des amplitudes aléatoires
uniformément réparties, alors 1’inter-densité
spectrale de puissance (/DSP) du mouvement
sismique de la surface libre résultant de la
propagation de deux ondes quelconques se
propageant suivant deux directions distinctes &;
et 6 (par rapport a la verticale) peut étre
exprimée comme suit (Kausel et Pais, 1987)

sy=uf @ ut0,)ro,-0))s. 1=12 (18)
ou uf(6,) et ut (9;) sont des amplitudes
aléatoires uniformément réparties au point de
référence, S,, définit la DSP de trains d’onde

incidents et fﬂg_ ﬁg_” est la fonction d’inter-
i J

corrélation entre deux ondes stochastiques se
propageant suivant les angles &; et g pouvant
étre définie comme (Kausel et Pais, 1987)

8.
-2/0,-0,| (19)
e

fqgf_‘g;"}:

D’ou, la DSP des composantes du mouvement
en champ libre de la surface de sol, SF

(S§=Sf ), et I'/DSP entre les composantes du

mouvement induit de la fondation, 5/ et 1/,
pour le cas de plusieurs types d’ondes SH, P ou
SV arrivant suivant différent angles d’incidence
0, 6., 6, sont respectivement exprimées

comme

st=s. 33w bo-0) @

f=1
et

sl _ S,,.Zi:;’:’?; (7;::; )tnf (0, Ju (0; )fqgr _9;])(21)

"
i=l

J=t

ott ()" est le complexe conjugué de (.). La
fonction de transfert stochastique entre le



AJOT, International Publications, Series A, Vol. 16, N° 1, 2003

mouvement induit de la fondation et son
homologue le mouvement en champ libre de la

surface de sol est obtenue donc comme
2

s7 =|37| s (22)

avec

'ii?}:: (Tt‘r::rll )-uf (\‘9‘-)9}2 (93' )fqgi = QJD (23)

=l jml

S:; = m n
\' > ur@)urlo,)rlo,-o))

et Dinter-coefficient spectral entres les
composantes horizontale et de balancement du

mouvement effectif de la fondation, /%% , peut
étre défini comme

S:T,-’ﬁf - gl'v]’ﬁf Slg (24)
avec

ii%’,’: (T;,; )‘uf(ﬂ,)u.‘(ﬁ, ]fo% "9;") (25)
f.i,’ﬁf ol L S e

iiuf(gf)“f (gj)fqgi _9; )

i=1 =1

I1. 3 Spectre de réponse modifie pour la prise
en compte de ’interaction sol-structure

Un moyen simple de représenter une structure
consiste a la modéliser par sa masse concentrée,
centre d’application des forces d’inertie
(Stewart et al., 1998); Une structure complexe
serait modélisée par plusieurs masses
correspondant chacune a un mode de vibration.
Néanmoins, en premiére approximation, on ne

considérera qu'une seule masse m ol
s’appliqueront les forces d’inertie. Elle
correspond au mode fondamental de la

structure, qui dans notre cas sera le plus
énergétique des modes de vibrations (figure 7).
m est connectée au sol par I’intermédiaire d’une
barre flexible sans masse, inextensible dans la
direction verticale. Elle est caractérisée par une
constante de rappel élastique k et par une
constante  d’amortissement  visqueux = c.
L’ensemble masse m-barre repose sur le sol par
I’intermédiaire d’une fondation sans masse qui
peut étre enfouie a une profondeur E.

En se basant sur I’JDSP entre les composantes
du mouvement induit de la fondation (équation
21), nous allons formuler la réponse d’une
structure a un degré de liberté (figure 7) sujette
a un mouvement non uniforme 4 sa base.
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Soit S, (@) la fonction de DSP du déplacement
relatif horizontal de la structure, u, induit par le
mouvement horizontal de la fondation; et soit
S,(w) la fonction DSP correspondant au

déplacement, =}y ;’ , induit par le
mouvement du balancement de la fondation. En
raison du caractére stochastique des

mouvements induits de la fondation, il est
possible de définir la réponse totale de la
structure pour le cas du mouvement non
uniforme avec prise en compte de I’interaction
sol-fondation, w=wu+v, dans un sens
stochastique par sa fonction de DSP comme suit
5% ()= S (0)+ S () + 2Re. (S (o)) (26)
ou SKI est un exposant indiquant 1’interaction
stochastique sol-fondation (Stochastic
Kinematic nteraction, SK7) et Re. représente la
partie réelle de la quantité considérée.

:il’ hu! u

1
L}
1
1
L}
!

]
n [
Ondes incidentes de types SH,
P et SV venant suivant un
secteur arbitraire

Figure 7: Idéalisation d’une structure par un
modele a un degré de liberté

En utilisant la relation entrée-sortie en terme de
DSP (réponse aléatoire stationnaire a une
excitation aléatoire), 1’équation (26) peut étre
écrite comme

S¥(w)=|H, (m]! IS W (@)+ h*S* (@)+2h Re. (5 W o }H (27)

H,(w) est la fonction de transfert pour le

mouvement de translation horizontale, définie
par

H, (o)= —I}""f — w0 +2ifwo, ] ! (28)
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@, est la fréquence fondamentale de
’oscillateur et S est le facteur d’amortissement.

substituons les équations (22) et (24) dans (27),
ona

et en substituant les équations (23) et (25) dans
(29), la fonction DSP de la réponse totale de la
structure peut étre donnée par

Sf”((u)z|H“(cu]2|‘.1?[w12 S (@) (30)
ou
7 ) ﬂuf 0)us0,)r6,-0)) ai

est la fonction filtre au carré. La fonction filtre
mesure 1’influence de [Dinteraction sol-
fondation sur la réponse stochastique des
structures. Dans le cas ou le mouvement est
uniforme, la fonction filtre devient égale a
I'unité (effet de I’interaction cinématique est
nulle) et par conséquent, 1’équation (30) devient

S, (@)=|H, (@) Sf) (32)
En combinant les équations (30) et (32), il est
possible d’exprimer la relation entre les
fonctions de DSPs, pour les cas d’inputs

sismiques non uniformes et parfaitement
uniformes, comme suit
5% (@) =[R(w)’ s, (@) (33)

Cependant, la valeur moyenne de la réponse
totale maximale étant la quantité la plus
importante et la plus utilisée en pratique, elle
peut étre déterminée (Der Kiuregian, 1980),
dans le cas d'un mouvement uniforme, par le

biais du CRS, SR_(,,/)

Moy(max(R, (1)) =SR . (@,.8) = p[Z, (34)

ou p étant le facteur de pic et A, est le
moment spectral d’ordre 0 du processus
stationnaire de moyenne nulle, R,(7). On
peut définir, d'une maniére analogue, la réponse
totale maximale pour le cas de mouvement non
uniforme avec prise en compte de I'interaction
cinématique, sous la forme suivante

Moy{max(RS (1)) =R (@,.8) = p*™ 2 (35)
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ot SR (w,,p) est le MRS (cas dun

mouvement non uniforme avec prise en compte
de I’interaction cinématique).

Ainsi, en utilisant les équations (34) et (35), la
valeur moyenne de la réponse totale maximale
de R.(t), pour un mouvement non uniforme
avec prise en compte de Iinteraction
cinématique peut étre exprimée en fonction de
la valeur homologue pour un mouvement
uniforme comme suit

SKI SKI
A e
P\ %

Par ailleurs et pour les cas pratiques, le rapport
2L
P
n’est pas trés sensible a la forme de la fonction
de DSP; Der Kiureghian, 1980). Ainsi sa
simplification a 1’équation (36) conduit a la

formule suivante

. (36)

b4
Rim ({91 !ﬁ) = J R..-(ml sﬁ)

est proche de l'unité (le facteur de pic

R (@,,8) = p”* R (@,.B) (37)

avec

- a2 L |H, (@) [R(e) $ie)do (38)
4o 'I-m |H, ({ulz SHw)dw

est le facteur de correction liant les deux

spectres de réponses, modifié¢ et classique.
L’équation (38) montre que le facteur de
correction  dépend  essentiellement  des
propriétés physiques et géométriques du
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systtme  sol-fondation-structure et  des
caractéristiques du phénomeéne de propagation
d'ondes sismiques. La détermination du facteur
de correction nécessite la connaissance de la
fonction DSP de l'input sismique. Pratiquement,
cette derniére est obtenue a partir du spectre de
réponse du site donné (Der Kiureghian et
Neuenhofer, 1991). L équation (37) exprime la
valeur moyenne de la réponse maximale pour le
cas d’input sismique non uniforme en terme de
son homologue pour le cas d’input sismique
uniforme.

I 4 Spectre de réponse modifie pour la prise
en compte de ’interaction multiple
entre structures via le sol

Pour etudier [Dinteraction dynamique entre
fondations rigides adjacentes, la relation (15)
obtenue pour le cas de fondations isolées peut
étre étendue au cas de plusieurs fondations en
interaction a travers le sol. Le vecteur
déplacements induits du systeme
multifondation en 1’absence de sollicitations
harmoniques est défini sous la forme condensée
comme

w =C3'u -CF’ (39)

ou ¢= K" est la matrice de souplesse croisée,

K est la matrice d’impédance croisée, J est la
matrice de contrainte surfacique de contact
croisée sol-fondations et F~ est le vecteur forces
développé par ¢  a chaque interface sol-
fondation. La relation (39) est une relation
¢quivalente a celle développée par d’Iguchi
(1982) et Luco (1986), mais généralisée au cas
de multifondation. La matrice d’impedance
croisée, K, est calculée suivant la formulation
proposée par Hadid et Berrah (2002) et Berrah
et Hadid (2003). '

En suivant le méme développement que
celui effectué dans le cas du spectre de réponse
modifié pour les structures isolées, le spectre de
récponse  modifié  généralisé  (Generalized
Modified Response Spectrum, GMRS), de
chaque structure i idéalisée en oscillateur
simple (figure 8), en tenant compte de
'interaction multiple entre structures via le sol
est donné par la relation suivante

it 1
R:L'u ({"')I "ﬁ: ) = ;I}fA Rr’n-((‘r){ ‘ﬁ: ) (40)
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ou

yi s L H (@) |%,(0) S (0)do

(41)
B

i0 r' H, (o) $i(0)do

est le facteur de correction liant les deux
spectres de réponses, modifié et classique.
Le modele de GMRS s’exprime en fonction
du spectre de réponse classique (Classical
Response Spectrum, CRS) par le biais d’un
facteur de correction (équation 41)
caractérisant I’effet de I’input sismique non
uniforme et ’effet de ’interaction multiple
entre structures.

H]f. h uf 0

TRl
Ondes -

mncidentes

Demi-plan

Figure 8: Systéme multistructure
“ considéré

IL.5 Applications

Cette section est constituée de deux
applications originales mettant en exergue
I’approche intégrée développée dans la présente
de recherche.

Application 1 : spectres de réponse modifiés
pour les structures isolées

Les spectres de réponse modifiés pour les
structures idéalisées en oscillateur simple sont
présentées dans les figures (15) a (17) pour
plusieurs types d’ondes non corrélées (SH, P et
SV), WB=2, et pour un degré d’enterrement
E/B=1. S S, et S, représentent le spectre de
réponse en déplacement et les pseudo-spectres
en vitesse et en accélération respectivement.

Pour définir la variation de Slg ((g) avec la
fréquence, la fonction DSP du mouvement du
sol au point de référence (en accélération)
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proposée par Pais et Kausel (1990) est utilisée
dans cette étude. Il est supposé que
I’amortissement critique de I’oscillateur est
0.05, la durée du processus est égale 4 30 s et la
DSP de bruit blanc S, =1250 cm’/s’ rad. A
partir de ces résultats, nous pouvons conclure
que I'interaction cinématique réduit la réponse
maximale des structures construites sur des
fondations filantes rigides sollicitées par les
ondes SH et P, et amplifie la réponse maximale
pour les ondes SV dans les cas ou A#/B=2, sauf
lorsque la fréquence fondamentale de la
structure est inférieure a 0.5 Hz. Ces résultats
mettent en évidence la nécessite de prendre en

considération ’effet de I’interaction
cinématique.
1000+ Input vertical

1000

1
Frequency (Hz)

Input superficiel

— Ne  SNT
roco. T

rog
Froqueney (Hz)

Figure 9: Spectre de réponse Modifié pour
les ondes SH
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Figure 10: Spectre de réponse Modifié pour les
ondes P. h/B=2
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Figure 11: Spectre de réponse Modifié pour les
ondes SV, h/B=2

Application 2 : spectres de réponse modifiés
généralisés pour les structures adjacentes

La formulation du phénoméne de
I’interaction multiple entre fondations via le sol
décrite dans les précédentes sections est
appliquée dans le cas d’un systéme constitué de
deux fondations rigides identiques adjacentes
de demi largeur B (figure 12), reposant sur un
profil de sol multicouche dont les propriétés
mécaniques et géométriques sont définies dans
le tableau 1. On suppose que les ondes arrivent
continiment entre deux directions extrémes.
Dans cette étude, nous avons choisi un input
incohérent d’ondes stochastiques de type P et
SV non corrélées. La matrice d’impédance
croisée est calculée suivant la formulation
proposée par Hadid et Berrah (2002) et Berrah
et Hadid (2003). La distance de séparation entre
les deux fondations est prise égale aux cing
valeurs suivantes: D=0., 0.25B. 0.5B, B et

infinie. D,

N
il

s ¢

Figure 12 : Systeme fondation-sol-fondation: cas
d’un profil de sol multiouche
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Tableau 1

Numéro | Nawre | p fl\-g.-'m‘] - (m/s) v A | H{m)

1 Sable 1800 160__[033]001] 0.88

2 Mame 2000 220 [045[0.02] 068

3 Sable 1900 250 | 033 [0.01] 1.58

4 Sable 1900 300 ]033[001] =
Les spectres de réponse modifi€s
généralisés pour les structures adjacentes

idéalisées en oscillateurs simples sous I’effet de
Iinput sismique non uniforme et ’effet de
’interaction multiple enfre structures sont
présentées dans les figures de (13) a (18) pour
un input sismique incohérent de deux types
d’ondes non corrélées (P et SV), différentes
valeurs de h/B=0, 1 et 2, pour un degré
d’enterrement E/B=0 et pour différentes
distances de séparation D=0., 0.5B, B et infinie.
Sy et S, représentent le spectre de réponse en
déplacement et le pseudo-spectre  en
accélération. A partir de ces résultats, nous

pouvons déduire que I’interaction
multiple sous Ieffet de I'input sismique
incohérent de type SV réduit les déplacements
maximaux, et ce pour les différents rapports de
h/B. En ce qui concerne les ondes P, les
spectres de réponse en terme de déplacement
sont légérement importants pour les rapports
WB = 1 et 2 et ce pour les fréquences
fondamentales supérieures a 1 Hz. En outre,
I’effet de I'interaction multiple sur les spectres
modifiés en terme d’accélération  est
négligeable pour les fréquences fondamentales
inférieures a 1 Hz et ce pour les deux types
d’ondes P et SV de I’input sismique incohérent.
Contrairement aux spectres de déplacement, les
ondes P affectent plus considérablement les
spectres d’accélération que les ondes SV. On
remarque que les spectres en accélération sont
tantdt conservatifs et tantdt non conservatifs et
ce en fonction de la distance de séparation D
entre les structures. D’ou la nécessité de
prendre en considération 1’effet de Iinteraction
multiple ente structure.

—
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Figure 13: Spectre de déplacement pour un
input sismique incohérent (A/B = 0.)
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Figure 14: Spectre de déplacement pour un
input sismique incohérent (/B = 1.)
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Figure 16: Spectre d’accélération pour un input importants qui devraient étre pris en
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approximative, dans le cadre d'un calcul
6000.0 1 parasismique de structures a bases étendues ou
fondations multiples. Par conséquent, une
= 4000.0 - approche intégrée pour le traitement des
3 problémes  d’interaction  multiple  entre
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' MultiStructures Interaction Analysis, /4SMSIA)
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0.1 1.0 10.0 Response Spectrum, MRS) pour les structures a
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simples, tenant compte non seulement de ’effet
la variabilité spatio-temporelle de [’input
sismique mais ¢galement de IPeffet de

Figure 17: Spectre d’accélération pour un input
incohérent (/B = 1.)
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moindre par rapport aux éléments linéaire
et quadratique.

Le choix des fonctions de Green discrétes
est incontestable pour une meilleure prise
en charge des profils de sol stratifié.

La relation FIMER (Foundation mput
Motion Equivalent Relation) développée
dans cette these permet de calculer le FIM
(Foundation /mput Motion) di a la
propagation d’ondes stochastiques. Cette
relation est équivalente a  celles
développées par Bycroft (1980) pour les
fondations superficielles, et Iguchi (1982)
et Luco (1986) pour les fondations
enterrées.

La relation FIMER est supérieure en
efficacité et en précision a la relation
d’Iguchi (1982).

La relation FIMER, donne des résultats
précis avec un effort supplémentaire
relativement négligeable par rapport a la
relation d’Iguchi (1982).

Pour le cas des ondes P et SV, I’influence
du balancement sur la réponse des
structures est importante.

L’interaction  sol-fondation réduit la
réponse  maximale des  structures
construites sur des fondations filantes
rigides sollicitées par les ondes SH et P, et
amplifie la réponse maximale pour les
ondes SV, sauf lorsque la fréquence
fondamentale de la structure est inférieure
a 0.5 Hz.

L'effet de [I’interaction multiple entre
fondations sur leurs réponses stochastiques
ne peut étre négligée que pour les modes
de translation sauf pour le mode vertical da
aux ondes SV. Les modes de balancement
pour les ondes P et SV sont fortement
altérés par la distance de séparation D et la
fréquence adimensionelle a, et ce pour a,
27,

L’effet de Iinteraction multiple entre
structures sous l’effet de 1'input sismique
incohérent des ondes P et SV amplifie la
réponse maximale des structures pour le
cas ou /B = 2, sauf lorsque la fréquence
fondamentale de la structure est inférieure
a0.5 Hz.

L’interaction multiple sous I'effet de
'input sismique incohérent de type SV
réduit les déplacements maximaux, et ce
pour les différents rapports de /B, En ce
qui concerne les ondes P, les spectres de
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réponse en terme de déplacement sont

légérement importants pour les rapports

h/B =1 et 2 et ce pour les fréquences

fondamentales supérieures a 1 Hz.

L’effet de D’interaction multiple sur les

spectres modifiés en terme d’accélération

est négligeable pour les fréquences
fondamentales inférieures 4 1 Hz et ce
pour les deux types d’ondes P et SV de

I’input sismique incohérent.

»  Contrairement aux spectres de
déplacement, les ondes P affectent plus
considérablement les spectres
d’accélération que les ondes SV. On
remarque que les spectres en accélération
sont tantdt conservatifs et tantét non
conservatifs et ce en fonction de la
distance de séparation D entre les
structures.
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ABSTRACT

Three numerical models are proposed for the three dimensional analysis of the dynamic behavior of prestressed
concrete box girder bridges by the finite element method.

In addition, the main results of an investigation of the seismic response of a multibox girder bridge as well
as a relatively exhaustive parametric study carried out on a prototype model of a twin box girder bridge in
prestressed concrete are examined. Conclusions of engineering significance are also presented,

RESUME

Trois modéles numériques sont proposés pour 1’analyse tridimensionnelle par la méthode des éléments finis du
comportement vibratoire tridimensionnel des ponts-caissons en béton précontraint.

En outre, les principaux résultats d’une investigation de la réponse sismique d’un pont multicellulaire aussi bien
qu’une étude paramétrique relativement exhaustive effectuée sur un modéle de prototype de pont bi-caisson en
béton précontraint sont examinés. Des conclusions d’intérét pratique sont également présentées.

! Magister, Laboratoire de Génie Sismique et Dynamique des Structures, Département de Génie — Civil, Ecole
Nationale Polytechnique, Alger, Algérie.
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1. INTRODUCTION

La  construction des ponts par
encorbellements successifs a connu un essor
considérable sous I’impulsion sans cesse
croissante des maitres d’ouvrages confrontés
a la nécessité de franchir des portées de plus
en plus importantes d’une part et du
développement rapide des techniques
d’autre part,

En Algérie ou les besoins en
infrastructures routiéres sont trés importants,
les ponts & voussoirs, de par leur aspect
esthétique et leur colit compétitif continuent
de jouir d’une évolution croissante. Les
facteurs ayant permis un développement
rapide de ces derniers sont multiples [6] :
réduction substantielle du nombre d'appuis,
facilité d'entretien, rapidité d'exécution et
procédé de construction efficace entre
autres.

Les ponts voussoirs présentent cependant
des difficultés de calcul inhabituelles. Le
volume de calculs nécessaires est autrement
plus important que pour les ponts a poutres
classiques. Cette complexité tient tout
d’abord au nombre important de sections
qu’il convient de vérifier, a I’évolution du
schéma statique de I’ouvrage pendant sa
construction qui  doit aussi intégrer le
facteur temps. Elle tient ensuite et surtout au
fait que le comportement dynamique
tridimensionnel de cette classe particuliére
de structures, objet du présent sujet de
recherche, n’est pas bien maitrisé a ce jour.
En effet, peu d’études numériques
(comparativement aux investigations
expérimentales [2,9,13]) ont été effectuées
sur la réponse dynamique complexe des
ponts-caissons, et la documentation sur le
développement de modéles numériques
permettant de mieux appréhender le
comportement dynamique tridimensionnel
de ces structures est plutét limitée. Une
bonne connaissance des caractéristiques
dynamiques de ces ponts (telles que
fréquences et modes propres de vibrations,

quantité d’énergie dissipée etc...) est donc d'un

intérét primordial pour leur dimensionnement.
En  vue de mieux appréhender Ile

comportement dynamique des ponts caissons, la

méthodologie suivante est proposée.

1. Position du probléme

2. Investigations de divers modéles numériques

pour la simulation par la méthode des éléments

finis du comportement dynamique

tridimensionnel des ponts caissons.

3. Présentation des ouvrages étudiés

4. Analyse vibratoire

5. Etude paramétrique

6. Réponse sismique
ponts-caissons

7. Conclusions

tridimensionnelle des

2. MODELISATION NUMERIQUE

2.1 Description des modéles d'éléments finis

La modélisation des ponts-caissons par
€léments finis est l'une des étapes les plus
importantes  dans le processus d'analyse
dynamique des ponts. La structure & étudier est
remplacée par un ensemble d'éléments supposés
liés les uns aux autres en un nombre fini de
points, appelés "nceuds". Dans ce qui suit, trois
modeles d'éléments finis sont proposés en vue

de la simulation du comportement dynamique

des ponts-caissons.

2.1.1 Modéle d'éléments finis de type
portique tridimensionnels - Modéle MI

Ce modele est obtenu en subdivisant la
structure  par des éléments portiques
tridimensionnels. Chaque élément est constitué
de deux nceuds ayant chacun six degrés de
libert¢ : trois degrés de translation le long des
axes X - X, Y -Y etZ-Zet trois rotations
autours de ces mémes axes [7].

Elément tridimensionnel de

l.a-

Fig.
portique
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Fig. 1.b- Elément coque
tridimensionnel

2.1.3 Modéle d'éléments finis de type
volume - Modéle MIII

Ce modetle est constitué par des éléments
de volume. Chaque élément de volume
posséde 8 nceuds. Chaque nceud libre de
I'élément de volume, posséde trois degrés de
liberté u,, représentant les

déplacements longitudinal, latéral et vertical
respectivement [17,18].

W

Ui, 1

A

z,

Fig. 1.c- Elément de volume

3. PRESENTATION DES OUVRAGES
ETUDIES

Plusieurs modéles de ponts-caissons de
sections diverses, a inerties constantes ou
variables, unicellulaires ou multicellulaires
ont ét¢ analysés en vue d'illustrer
'application des diverses techniques de
modélisation par la méthode des éléments
finis et de mieux appréhender la complexité
de leur comportement vibratoire.

3.1 Prototype unicellulaire

Le prototype de pont est en béton
précontraint et composé d’une seule travée
de longueur totale 50m dont les extrémités
reposent simplement sur des appuis. La
structure porteuse est constituée d’une
poutre caisson unicellulaire de largeur 11m.
L’épaisseur e=0.30m est maintenue
constante sur tout le contour de la section
transversale du prototype. Le comportement
du béton est supposé linéaire, élastique,
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isotrope et caractérisé par les propriétés
suivantes : masse volumique p =2500kg/m3,
coefficient de Poisson et le module de Young
E=3.5.10"" Pa. L'étude de ce pont servira de
base a une étude comparative des trois modéles
numériques proposés, présentée dans le
paragraphe 4.2.

3.2 Pont a caisson unicellulaire

Le deuxiéme ouvrage étudié est le viaduc de
Belle Ville (France), a inertie variable, construit
par encorbellements successifs. Il s’étend sur
une longueur totale de 410m et comporte huit
travées continues en béton précontraint dont:
deux travées de rive de longueur 40m chacune
et six travées centrales de longueur 55 m
chacune. La structure porteuse est constituée
d’une poutre caisson unicellulaire de largeur
9.70m (y compris les encorbellements) et de
hauteur variable de 4.04m a I’appuiet2.5ma la
clé (Fig. 5.a)

3.3 Pont bi-caissons

Le troisiéme ouvrage est un viaduc routier a
inertie variable assurant le franchissement du
Fleuve de Guardiana dans la région de Serpa
(Portugal). 1l comporte un total de sept travées
continues dont cinq travées intermédiaires de
60m de longueur et deux travées de rives de
50m de longueur. La section transversale est
formée de deux caissons identiques et paralléles
de largeur totale de 15.40m et une hauteur
légeérement variable de 3m a l'appui et 2m a la
clés (Fig. 7.a)

3.4 Pont multicellulaire

Le quatriéme ouvrage étudié est le prototype
multicellulaire a inertie constante. Il s'étend sur
une longueur totale de 114.30m. La
superstructure est composée d'un total de sept
travées présentant un joint d'expansion situé sur
la travée centrale a 63.5m de la culée gauche.
Les travées ont pour longueurs ; 2x6.09m,
2x12.19m et 3x2591m (Fig. 9.a).

Les propriétés géométriques et mécaniques
de ces ouvrages ainsi que celles du pont a
inertic variable de Mascara sont regroupces
sous forme des tableaux (cf. these) en vuc de
fournir une référence utile et des donndes
susceptibles d'étre utilisées ultéricurement pour
de futures investigations.
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3.5 Prototype a deux caissons paralléles

Le prototype de pont est en béton
précontraint est composé d’une seule travée
de longueur totale 50m dont les extrémités
reposent simplement sur des appuis. La
section transversale de largeur totale 10m
est constituée de deux caissons paralléles
espacés de 2.50m. L’épaisseur e=0.30m
est maintenue constante sur tout le contour
de la section transversale du prototype. Le
comportement du béton est supposé linéaire,
élastique, isotrope et caractérisé par les
propriétés suivantes: masse volumique
p=2500kg /m3, coefficient de Poisson

v = 0.20 et le module de Young

E = 3.5.10" Pa. L'étude de ce pont servira
de base a une ¢étude paramétrique
relativement exhaustive présentée dans la
section 5.

4. ANALYSE VIBRATOIRE

4.1 Formulation générale du probléme

La détermination des modes propres de
vibrations d'une structure par la méthode des
éléments finis nécessite le remplacement des
forces inertielles distribuées par des forces
d'inerties équivalentes appliquées aux
nceuds et déterminées en utilisant le principe
des travaux virtuels.

Par ailleurs, le pont considéré comme un
corps homogene élastique; isotrope ayant un
nombre infini de degrés de liberté et de
modes propres de vibrations est remplacé
par un ensemble d'éléments finis ayant des
masses concentrées aux nccuds et par suite
un nombre fini de degrés de liberté¢ et de
fréquences propres de vibrations.

La procédure de calcul des modes propres
fait appel en premier lieu a la formation des
matrices de rigidité K et de masse globales
M de la structure calculées a partir des
expressions générales [4,11,15].

[K]= [[[B'DBAV
Ml [N kv

Le probléeme non standard des formes
propres de vibrations [11,15] résultant est
résolu et les modes sont deduits en résolvant
I'"équation dynamique suivante :

(4.1)

K-oMK =0 i=1,2,3.N (42

o Xet ,représentent le vecteur des

déplacements dynamiques et @,la pulsation

propre correspondante du systéme d'équations
d'ordre NxN. Pour une solution non triviale
(X, #0) du systéme d'équations considéré, le
déterminant de la matrice doit étre nul.

K -w'M|=0 (4.3)
De nombreuses méthodes numériques
existent  pour la  détermination  des

caractéristiques dynamiques, et sont décrites en
détail dans les références spécialisées (e.g [4],

(111, [15])

Le nombre de vecteurs ou de modes utiles a
retenir lors d'une analyse dynamique est fixé
selon la valeur du pourcentage de participation
modale ; la somme des masses modales étant
fixée en général a 90 ou 95% de la masse totale
prise en compte dans la direction choisie[15].

4.2 Etude comparative des modéles
numériques.

Les trois modéles d'éléments finis présentés
dans la section 2 ont été appliqués & I'étude du
comportement vibratoire du prototype de pont
unicellulaire  (cf.  paragraphe 3.1). Les
dimensions géométriques de ce pont sont
portées sur la figure2.

< 50m >
«—— IIm —>»

Fig.2- Vue générale du prototype de pont unicellulaire
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A titre illustratif, les principaux résultats
des deux premiers modes vibratoires de
flexion verticale ct latérale obtenus pour les
trois modéles numériques tridimensionnels
sont consignés dans le tableau 1, ci-dessus.

L'examen du tableau 1 montre que les
valeurs de fréquences des deux premiers
modes de vibrations verticales et latérales
obtenus par les trois modéles sont trés
voisines. Par ailleurs, la taille du systéme
d'équations du modele MI est nettement
inférieur a celle des autres modéles. Le

Tableau 1 : Etude comparative des trois
modéles numériques

important d'optimiser la taille du modéle
éléments finis retenu. Un tel maillage devrait
simuler au mieux le comportement dynamique
tridimensionnel des ouvrages de pont €tudiés.

Le prototype de pont multicellulaire a inertie
constante (cf . paragraphe 3.4) est utilisé. A cet
effet, le critére de convergence retenu est celui
de la période fondamentale obtenue. Le
maillage final retenu ou maillage dit optimal,
est celui correspondant au nombre minimum de
nceuds par travée et par pile. Celui ci est fixé en
deux étapes : 1) en étudiant dans une premieére
étape, la convergence des périodes
fondamentales de divers modéles discrets de
type MI obtenues en augmentant
progressivement leur nombre de nceuds par

Modéle MII Modéele MIII
Modéle M1 )
= ) . Taille du systéme | Taille du systéme
3 = Taille du systeme 4830x4830 30783078
o = 22x 22
= =
Ordre Période (s) Ordre | Période Ordre Période
1 Vertical 2 0.262 2 0.227 1 0.213
2 Latéral 3 0.112 3 0.121 ! 2 0.129
) . travée ; le nombre de nceuds par pile étant
modele MI  offre une économie

considérable en terme de saisie des données
et de temps d'exécution de calcul. Clest
pourquoi dans ce qui suit, nous nous
intéresserons essentiellement a ce modéle en
vue de la simulation du comportement
dynamique des ponts-caissons.

4.3 Détermination du maillage optimal

En vue de s'assurer de la convergence
des résultats de l'analyse dynamique
indépendamment du maillage considéré
d'une part, et de faciliter la saisie du fichier
de données d'entrée d'autre part; Il est
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fixe (4 nceuds en général). 2) Dans une
deuxiéme étape, la convergence de périodes
fondamentales de divers modéles discrets de
type Ml obtenues, en augmentant
progressivement le nombre de nceuds par pile;
le nombre optimal de nceuds du tablier étant
égal a celui obtenu lors de la premiére étape
(soit 5 nceuds en général).

Les résultats de l'analyse de convergence
sont illustrés dans les figures (4.a et 4.b) ci-
aprés correspondant respectivement 2 la
premiére et la deuxiéme étape de la
méthodologie ci dessus proposé
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0,275 4 |
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0,269 T T . . . - v
o 4 8 12 |6 20 .24 28 ¢
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Fig. 4.a- Convergence dc la période
fondamentale pour une discrétisation i
variable de ia superstructure '

L'application de cette méthodologie a
d'autres ponts unicellulaires ou
multicellulaires discrétisés par des éléments
finis de type MI, montre que cing (05)
nceuds par travée et quatre (04) nceuds par
pile (y compris les nceuds extrémes)
fournissent des résultats en excellente
concordance avec des modéles numériques
beaucoup plus raffinés.

4.4 Investigations numériques sur les
caractéristiques modales de diverses
catégories de ponts-caissons

Les caractéristiques dynamiques de
vibrations latérales, verticales, torsionnelles
et longitudinales pour les modes supérieurs
symétriques et antisymeétriques des modéles
de ponts ainsi que leurs déformées modales
sont présentées en détail dans la thése. Pour
des raisons d'espace, seuls les résultats des
investigations numériques des premiers
modes de vibrations latérales, verticales,
torsionnelles et longitudinales pour les
modes symétriques et antisymétriques des
ponts seront présentés (voir Figures 5 4 9).

En particulier, les 12 premiers modes de
vibrations pour les ponts symétriques
unicellulaire de Belle Ville (France), et a
deux caissons paralleles de Serpa
(Portugal), ainsi que les 15 premiers modes

0,274
02735 4
0,273 4
02725 4
0272 4
02715 4
0271 4
0,2705 4

027 4
02695 4

0,269 ol
o 2 4 6 8 10 12

Nombre de noeuds

période(s)

i Fig. 4. b- Convergence de la période
i fondamentale pour discrétisation
variable des piles

de vibrations pour le pont multicellulaire ont
¢té  identifiés. Les déformées modales
correspondantes sont également illustrées dans
les figures (6, 8.c, 9.¢).

5. ETUDE PARAMETRIQUE

Sous l'effet des charges dynamiques, un pont
subit des fleches et des contraintes qui excédent
de beaucoup celles causées par les mémes
charges appliquées de maniére statique. Ces
fleches peuvent subir des désagréments aux
piétons empruntant le pont. Un autre facteur
susceptible d'affecter le confort des piétons est
la nature du mode de vibration dominant. En
particulier, 'agressivité des modes de torsion sur
la sensibilit¢ humaine est plus accentuée que
celle des modes de flexion. Ces  modes
indésirables doivent en général étre évités. Dans
ce qui suit, nous résumons de maniére succincte,
les principaux résultats d'une étude paramétrique
relativement exhaustive effectuée sur un
modele de prototype de pont-bicaisson en béton
précontraint.

5.1 Présentation générale du prototype

Le prototype de pont a été décrit dans le
paragraphe 3.5. Ses dimensions géométriques
sont portées sur la figure 10

e

X "

10. (a) Vue du prototype en élévation
< 10m

!_‘“I_, I_T_Ii 2.20m

10. (b) Section transversale

50m
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5.2 Résultats de I'analyse paramétrique

5.2.a Effet de I'élancement géométrique

(R)

L'élancement géométrique (R) est défini
comme le rapport de la longueur du pont
(L) a sa largeur (W). Dans cette étude,
L'analyse est opérée sur un ensemble de

18 -
16 -
14 o
12 -
10 -

16,23

-o—
Mode de torsion
6
4 A
2

(zH) a[Riuourepuoy asuanboi g

(143

prototypes présentant des sections
transversales identiques.

Les résultats obtenus sont représentés
dans la figure 11 ci apres, pour diverses
valeurs de I'élancement géométrique

comprises entre 1 et 6.

T o) T
Mode de flexion

Fig. 11- Effet de I'élancement géométrique sur la fréquence fondamentale et son
type de mode dominant

Nous remarquons une chute “importante
des fréquences pour des valeurs croissantes
de R. Le mode dominant torsionnel
régissant le comportement vibratoire
tridimensionnel du pont change en mode
flexionnel au point d'abscisse R = 3. Ainsi,
on peut conclure que les vibrations des
ponts de longue portée sont régies par des
modes de vibrations flexionnelles.

5.2.b Effet du rapport des rigidités

Le rapport de rigidités est défini comme
le ratio de la rigidité ; flexionnelle (D,) i la
rigidité torsionnelle (D).

= La rigidit¢ de flexion D, par unité

de longueur est :

ou E et I désignent respectivement, le module
d’élasticité du béton et le moment d’inertie de la
section transversale. Py est la distance séparant
les centres des caissons (Fig. 10.b).

= La rigidité de torsion D_, [3], par unité de

longueur est :

4GA?

£, ——Lds
e

D

x

Dans cette équation, les parametres désignent :
G : Le module de cisaillement du béton

A: Aire limitée par le contour de la ligne
médiane des parois des caissons.

1 .
Ir-ds : Intégrale étendue au contour fermé, le
e

long de la ligne moyenne (s) de la paroi:
Epaisseur de la paroi a l'abscisse curviligne (s)

31



A.J.O.T., Intemational Publications, Série A, Vol.16, N° 1, 2003

Ts: Rapport entre les modules de
cisaillement du hourdis supérieur et du
hourdis inférieur. Pour un pont constitué
d'un matériau isotrope et homogeéne, la
valeur de ns= 1.

La figure 12 illustre les variations de la
fréquence du mode fondamental en fonction du
rapport des rigidités.

prr
z
o
= 4
5
23 |
£ Mode de flexion —O—
§ 2 Mode dc torsion —e&—
] RegionI | Regionll
o 1 |
3 |

0 4 v + t —r +

0 0,7 1.24 2,1

Rapport des rigidities Dx/Dxy

Fig. 12- Effet du rapport des rigidités sur la fréquence
fondamentale et le type de mode de vibration dominant

On constate immédiatement que dans la
région I, la fréquence fondamentale
augmente considérablement avec le rapport
de rigidités. Dans cette région, le mode de
vibrations en flexion domine. Au-dela de la
frontiere DJDy, =1.2, les valeurs de
fréquences subissent une légére diminution
et les modes de vibrations dominants sont
toujours des modes de torsion.

5.2.c Effet des diaphragmes
Les figures 13.a, 13.b et 13.c illustrent
Iinfluence de I'épaisseur des diaphragmes

sur les valeurs de fréquences des deux premiers
modes. Les symboles F et T dans ces figures
désignent les modes de vibrations flexionnels et
torsionnels respectivement.
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Fig. 13- Effet des diaphragmes sur la fréquence des deux premiers
modes et leurs modes dominant

La figure 13.a montre clairement que
l'ajout des diaphragmes au niveau des
appuis de pont d'élancement géométrique
R=2, ne modifie pas la nature du mode
dominant pour les deux premiéres
fréquences. On remarque aussi que les
modes torsionnels sont plus sensibles a
I'accroissement d'épaisseur des diaphragmes
que les modes flexionnels.

Les résultats de la figure 13.b,
permettent de conclure pour les ponts
d'élancement géométrique R=3 que l'ajout
de diaphragmes d'épaisseur e=20cm
affectent la nature des deux premiers modes
de vibrations. En effet, le 1¥ mode de
vibration initialement mode torsionnel
devient flexionnel alors que le second mode
de vibration initialement flexionnel change
en mode torsionnel. On peut de nouveau
noter que les diaphragmes ont une influence
notable sur les valeurs de fréquences
torsionnelles.

La figure 13.c montre aussi I’évolution
des fréquences des deux premiers modes en
fonction de I'épaisseur des diaphragmes
pour un pont d'élancement géométrique

plus important R=5. A ce titre, il est rappelé que
les premiers modes dominants sont de type
flexionnel. On constate comme indiqué sur la

figure 13.c que la présence des diaphragmes ne’

perturbe pas la nature des deux premiers modes
vibratoires. On peut aussi observer que les
valeurs des fréquences de flexion sont
pratiquement constantes alors que celles de
fréquences torsionnelles subissent une légére
variation.

Les résultats présentés ci-dessus permettent de
conclure que de fagon générale I’adjonction des
diaphragmes aux niveaux des appuis, ne modifie
sensiblement la fréquence et la nature du mode
correspondant, que dans le cas ou le mode
dominant est un mode de type torsionnel.
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5.2.d Effet de modélisation des masses

La figure ci aprés illustre les variations de
fréquences des dix premiers modes de
vibrations du pont prototype calculées par
deux méthodes: la méthode des masses
concentrées et la méthode des masses
cohérentes [5.12]. On remarque qu'il n'y a
pas de différences notables entre les
résultats de fréquences obtenus en utilisant
les deux hypothéses de discrétisation des
masses. On peut cependant noter que les
écarts de fréquences entre les deux modeles
croissent légérement avec l'ordre des modes
supérieurs. Dans tous les cas, le modéle de
masses cohérentes fournit des valeurs de
fréquences supérieures a celles déduites du
modéle de masses concentrées

Méthode des masses consistantes

Méthode des masses concentrées V3

vT H2

T2

V : Vibrations verticales
T : Vibrations torsionelles
1 ; Vibrations latérales
VT Vibrations couplées

H1

3 4 =5 6 7 8 9 10
Ordre dumode

Fig. 14- Effet de modélisation des masses
sur les dix premiers modes de vibrations

6. REPONSE SISMIQUE
TRIDIMENSIONNELLE DES PONTS-
CAISSONS

6.1 Formulation

I.’équilibre d’un systéme discret en
mouvement  soumis des excitations
uniformes d’appuis est traduit par la
relation matricielle classique.

[MFJ+[C]U*[K]U:F=—M.U"‘(S (6.1)

U, U et U sont les vecteurs accélération,
vitesse et déplacement de I’ensemble du
systeme; I est le vecteur d’influence et

a
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Xsdésigne le vecteur des accélérations de sol
appliquées.
Dans cette relation [M], [C] et[K] désignent

respectivement les matrices globales de masse,
d’amortissement et de rigidité de la structure

obtenues par assemblage des matrices
¢élémentaires [12,18] :
[k]= [[[z'DBar

(6:2)

- [J Tk
[C ] = HI,U[N]’ [N]d v

Dans ce qui suit, la méthode de superposition
modale est utilisée pour résoudre I'équation
(6.1). Cette méthode est la plus répandue en
pratique et est bien adaptée & la résolution des
problémes dynamiques des structures linéaires.
A cet effet, on introduit la transformation de
coordonnées.

U=®-Z (6.3)

ou @ représente la matrice modale et Z les
coordonnées généralisées. En remplagant la
relation (6.3) dans I’équation (6.1), ct en vertu
des propriétés orthogonales des modes de
vibrations. I’équation d’équilibre est réduite a un
systéme de N équations couplées pouvant étre

découplées en introduisant [I'hypothése de
I'amortissement visqueux de «Rayleigh ».

[c]=a[m]+ plk] (6.4)
C désigne la matrice d'amortissement de

Rayleigh obtenue par une combinaison linéaire
des matrices de masse et de rigidité de la
structure. Les paramétres a et B sont des facteurs
de proportionnalité restant & déterminer
[4,11,15]. On obtient alors tout simplement un
ensemble d’équations scalaires indépendantes.

. - _ O M LB i

7 42%w2 02, =-—t—X =T Xy 1T
D' MOD,

1,2,3...N (6.5)

ol i et & désignent respectivement la

pulsation propre de vibration et le coefficient
d’amortissement relatifs au mode i
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Les équations scalaires du systeme (6.5)
sont résolues par des méthodes élémentaires
indépendantes les unes des autres et le
vecteur total du déplacement de la réponse
s’obtient par superposition en suivant la
relation (6.3).

La réponse dynamique du pont est
déterminée par une analyse de type modalo-
spectrale ; cette derniére s'effectue par une
combinaison appropriée de la réponse
modale maximale dans chaque mode. La
méthode de combinaison quadratique
compléte (CQC) ou la méthode quadratique
(SRSS) (Square Root of Sum of the

Squares) sont les plus fréquemment
utilisées.
La méthode CQC introduite par

Kiureghian [10].requiert que la contribution
de tous les termes de la réponse modale
soient combinés selon par la relation type
suivante.

Up= [>. D Us pyUs
J

i

(6.6)

ou u, représente la kitme composante du
vecteur réponse en déplacements; i et j
représentent les indices relatifs aux modes
correspondants.  Les  coefficients  pij
désignent les coefficients de corrélation
modaux. Ils dépendent de la durée, du
contenu fréquentiel du signal d'entrée, ainsi
que des fréquences propres, et du
pourcentage d’amortissement critique des
modes i et j. Si la durée du séisme considéré
est longue, comparativement aux périodes
de vibrations de la structure et si de plus le
spectre du séisme est relativement lisse sur
une large plage de fréquences. alors les
coefficients de corrélation modaux peuvent
étre  estimés par la relation approchée

suivan
) SJEE (£ +rE )
SO (P -y (B P ) i
7

@, =
ou r=-—- représente le rapport de deux
(&)

pulsations consécutives, £ et & étant les
pourcentages d’amortissement critiques des
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modes 1 et j  respectivement.  Pour un
amortissement modal constant (&= &),
I’équation (6,7) prend la forme simplifiée
suivante.

s ( 8::‘(} - r)a"2 6.8)

1- ) + 4870 + 1)

Si les coefficients de corrélation modaux sont
tels que pij=1 sii=j, et pij=0 sii=}j, alorsla
regle CQC se réduit a la régle SRSS (Squart
Root of the Sum of the Squares ).

Uﬁ: = ‘ZUE‘
i

6.2 Résultats de I'analyse sismique

(6.9)

LLa formulation théorique de l'analyse
sismique  présentée précédemment a ¢€té
appliquée a l'étude de la réponse dynamique du
pont "prototype multicellulaire" ( cf. paragraphe
3.4) soumis a un signal dont le spectre lissé¢ a
été défini sur la base de données américaines
[1,14]). Pour les besoins de I'étude, on admettra
dans ce qui suit que ce spectre agit €galement
dans la direction latérale.

En considérant un amortissement modal
invariant égal a 0.05 pour tous les modes, les
valeurs des coefficients de corrélations modales
correspondant aux quinze premiers modes de
vibrations sont déterminées et regroupées dans
le tableau 2 ci-aprés.

Le tableau 3 fournit également un résumé
récapitulatif des valeurs maximales des
déplacements et des sollicitations sismiques au
niveau de la superstructure et de la ligne d'appui
P,, obtenues d'une part par la méthode de
combinaison quadratique compléte (CQC) et
d'autre part, par la méthode de combinaison
quadratique simple (SRSS).
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Crire Fré Tableau 2 : Valeurs des coefficients de corrélations modales
réquences
(Hz) 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15
| 31.648 1.00 0.32 0.18 0.11 0.10 0.05 0.01 0.01 0.01 0.01 0.0! 0.00 0.00 0.00 0.00
2 4.219 0.32 1.00 0.69 0.34 0.32 0.10 0.02 0.02 0.01 0.01 0.01 0.00 0.00 0.00 0.00
3 4.510 0.18 0.69 1.00 0.66 0.61 0.15 0.03 0.03 0.01 0.01 0.01 0.01 0.00 0.00 0.00
4 4.825 0.11 0.34 0.66 1.00 0.99 0.27 0.04 0.04 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.00
5 4,843 0.10 0.32 0.61 0.99 1.00 0.30 0.04 0.04 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.00
6 5.006 0.05 0.10 0.15 0.27 0.30 1.00 0.09 0.08 0.02 0.02 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01
7 5.038 0.01 0.02 0.03 0.04 0.04 0.09 1.00 0.96 0.10 0.05 0.05 0.02 0.02 0.02 0.0l
8§ 5.040 0.01 0.01 0.03 0.04 0.04 0.08 0.96 1.00 0.11 0.06 0.05 0.02 0.02 0.02 0.01
9 5.699 0.01 0.01 0.00 0.01 0.01 0.02 0.10 0.11 1.00 0.40 0.33 0.09 0.07 0.05 0.04
10 7.87 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.02 0.05 0.06 0.40 1.00 0.97 0.20 0.14 0.11 0.07
11 8.03 0.01 0.01 0.01 0.01 0.00 0.0l 0.05 0.05 0.33 0.97 1.00 0.23 0.16 0.12 0.07
12 9.247 0.00 0.00 0.01 0.01 0.01 0.01 0.02 0.02 0.09 0.20 0.23 1.00 0.82 0.55 0.26
13 9.283 0.00 0.00 0.00 0.01 0.01 0.01 0.02 0.02 0.07 0.14 0.16 0.82 1.00 0.84 0.40
14 9.321 0.00 0.00 0.00 0.01 0.01 0.01 0.02 0.02 0.05 0.11 0.12 0.55 0.84 1.00 0.62
15 10.526 0.00 0.00 0.00 0,00 0.00 0.01 0.01 0.01 0.04 0.07 0.07 0.26 0.40 0.62 1.00
s
Tableau 3 : Valeurs maximales des efforts sismiques calculées par les méthodes CQC et le
SRSS
r Structure porteuse Pile 4
Réponse sismique CQC | SRSS |Effets sismiques CQC | SRSS
Déplacements (em) | Uy (rotule) Neeud 16 134|146 Déplacements Uy en téte Neeud 18 1.01 0.74
Uy (rotule) Nezud 16,17 {135 | 1.35 (cm) Uy en téte Neeud 18 L2 L3
M, Neeud 20 3495 |35.52 M, (base) Necud 34,40 1.57 7.57
Moments 10° (N..m) M, Necud 4 18.32 | 19.91 Moments M,en téte Neeud 18 2285 |22.85
My Noeud 25 021 (021 10°(N.m) | M, (basc) Neeud 34,40 1033 |0.34
Efforts V, Neeud | 339 |3.68 Efforts Tranchants |V, (bas¢) Necud 3440 | 5.96 6.01
Tranchants VyNecud 17,18 344 |347 108 (N.) V, (base) Neud 3440 | 2.0 1.5

On note immédiatement que les valeurs
de fréquences (calculées par la méthode des
masses cohérentes) des modes de vibrations
2et3;3,4et5;7et8; 10et11;12,13 et
14; et enfin 14 et 15 sont trés voisines. Les
coefficients de corrélations modales
correspondant a ces modes sont nettement
plus importants que les autres valeurs

indiquées dans le tableau 2. On en déduit que
pour |'étude de ce pont, les interactions entre les
modes supérieurs auront une influence
significative sur la valeur finale de la réponse
sismique. Cette observation est corroborée par la
nette différence (de l'ordre de 25%) entre les
valeurs fournies par les régles de combinaison
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CQC et SRSS, pour les déplacements U, en
téte et l'effort tranchant V, et 4 la base de la
pile 4 (cf. Tableau 3)

La figure 15.a illustre [Il'allure de
déplacements latéraux et longitudinaux
obtenus le long de la superstructure. On
remarque que les valeurs de déplacements
sont maximales au niveau du joint
d'expansion et que les déplacements
longitudinaux au niveau des culées sont
significatifs et fournissent une mesure de la
longueur du joint d'expansion.

Déplacements, (cm)

A titre illustratif, les figures 15.b et 15.c
montrent respectivement la distribution des
moments de flexion latérale et des efforts de
cisaillements latéraux dans le sens longitudinal
du pont. On peut aussi vérifier que les moments
de flexion latérale sont bien nuls aux niveaux
des appuis extrémes et du joint d'expansion
(figure 15.b). On peut également noter & partir
de la figure 15.c que les efforts de cisaillements
sont bien maximaux aux niveaux des appuis

oy

s
Déplacement Iongitudina?f"‘\\

0.5
/ﬂ- n\n
0.2 - _((/ — Déplacement latéral B
0 daAEET i A L S UL~ Y0
0 12,7 254 38,1 50,8 63,5 76,2 88,9
Abscisse (m)
Fig. 15.a- Déplacements le long de la poutre
-’E-~ 452 E+5 ]
= 34.95E+06
T 339E+s
5
S 226E+s ]
=
113 E+5 ]
0 ot P
0 12,7 50,8 63,5 76,2 88,9 101,6 1143
Abscisse en (m )
Fig. 15.b- Moments de flexion latérale
35E+6 |~
Z 34E+6 |-
E 33E+6
=
44]
32E+6 |-
31E6 |- P—]_}T ' 1'7‘_;
T T T T T T T T = T 1
0 12,7 254 38,1 50,8 63,5 76,2 88.9 101,6 1143

Abscisse (m)

Fig. 15.c- Efforts de cisallement latéraux
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A toutes fins utiles, les figures 16.a, 16.b
etc 16.c ci apres, indiquent respectivement
les variations des déplacements et des
efforts de cisaillements et des moments de
flexion en fonction de la hauteur. On
constate que le déplacement en téte est
maximal alors que les moments de flexion
et les efforts tranchants sont maximaux a la
base de la pile.

7. CONCLUSION

Trois modeles d'éléments finis ont été
proposés et étudiés pour ['étude dynamique
3D des ponts-caissons. A partir des résultats
obtenus de l'analyse du comportement
vibratoire tridimensionnel et de la réponse
sismique approfondie des études de
plusieurs cas réels de ponts-caissons, il est
possible de tirer les conclusions suivantes:

1. Le modéle tridimensionnel de type
portique (Modéle MTI) est approprié pour
la simulation par la méthode des éléments
finis du comportement dynamique des
ponts offrant une économie considérable
en terme de saisie des données et de temps
d'exécution de calcul.

2. Les résultats de I'étude d'optimisation

Fig. 16.b Eflorts de
cisaillement Vy

| | 6096

5 | BT

L

Y 3,04

i z T,d 1

| TLX 0
= N+ 4

Fig, 16.c

(MN)

du maillage ont permis d'établir deux régles
simples exprimant le nombre de nceuds par
travée et par pile nécessaires pour une
simulation adéquate du  comportement
dynamique des ponts-caissons.

3. L'étude des fréquences propres et des
déformées modales de vibrations des ponts-
caissons, met en évidence un fort couplage
entre les modes latéraux ef torsionnels d'une
part, et entre les modes de vibrations
longitudinales et verticales d'autre part.

4. Les résultats de l'analyse modale des études
de cas réels  étudiés, montrent que les cing
premiers modes de
vibrations des ponts- caissons présentant une
configuration  symétrique sont dominés
essentiellement par des modes de vibration en
flexion latérale.

5. L'étude paramétrique montre que les
vibrations des ponts de longue portée sont
régies par des modes de vibrations
flexionnelles.

6.0n peut montrer que de fagon générale
I’adjonction des diaphragmes aux niveaux des
appuis, ne modifie sensiblement la fréquence
et la nature du mode correspondant, que dans
le cas ou le mode dominant est en mode de
type torsionnel.
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7. Les résultats de l'effet de modélisations
des masses obtenus, montrent qu'il n'v a
pas de différences notables entre les
résultats de fréquences obtenus en
utilisant les deux  modeéles de
discrétisation des masses. On peut
cependant noter que les écarts de
fréquences entre les deux modéles
croissent légérement avec l'ordre des
modes supérieurs. Dans tous les cas, le
modele de masses cohérentes fournit des
valeurs de fréquences supérieures a celles
déduites du modéle de masses
concentrées.

8. Les valeurs des fréquences des modes
supérieurs notamment pour des ponts-
caissons élancés sont trés voisines. Les
coefficients de corrélations modales
correspondant sont relativement

importants, permettant a augurer un fort
couplage de certains modes de vibrations et la
nécessité de leurs prises en considération dans
la détermination de la réponse sismique totale.

9. L'analyse dynamique a montré que les
résultats des effets dynamiques calculés, d'une
part, par la méthode de combinaison
quadratique compléte (CQC) et, d'autre part, par
la méthode de combinaison simple (SRSS) sont
souvent en bonne corrélation. Toutefois, les
résultats obtenus montrent dans certains cas
une différence importante (de l'ordre de 25%)
entre les valeurs fournies par les régles de
combinaison CQC et SRSS, pour les
déplacements  longitudinaux en téte et les
efforts de cisaillements a la base de certaines
piles.
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MODELISATION NUMERIQUE DU COMPORTEMENT MECANIQUE
DES GRAVES NON-TRAITEES : APPLICATION AU CALCUL NON-
LINEAIRE DES CHAUSSEES SOUPLES

K. Sandjak & B. Tiliouine

Laboratoire de Génie Sismique et Dynamique des Structures
Ecole nationale Polytechnique, Alger, Algérie

Abstract :

The present research work is a modest contribution to efforts invested in particular in the subjects of
characterization and modeling of the mechanical behavior of unbound granular materials in general and Algerian
aggregates in particular, used fluently as base courses in flexible pavement structures.

In the first part, the main results of an analytical study of unbound granular materials behavior based on the
Boyce's model and its modified formulation are presented.

In the second part, a non-linear finite element code for flexible pavement analysis (PANCH) is developed in
order to introduce the non-linearity of the mechanical behavior of unbound granular materials in pavement
analysis and design.

The last part is dedicated to the presentation of the main results of a parametric study on the behavior of flexible
pavements structures and a F.E.M based method for rut estimation.

Finally, conclusions of engineering interest are formulated.

Résumé :

Le présent travail de recherche se veut une contribution aux efforts consentis dans les domaines de
caractérisation et modélisation du comportement mécanique des matériaux granulaires non-traités en général et
des graves Algériennes en particulier, utilisées couramment dans les corps de chaussées.

Dans le premier volet, les principaux résuitats d'une étude analytique d'un modéle de comportement des graves
non-trait€es basé sur l'utilisation du modéle de Boyce et de sa formulation modifiée sont présentés.

Dans le deuxiéme volet, un programme d'analyse non-lin€aire par €léments finis des chaussées souples
(PANCH) est développé en vue d'introduire la non-linéarité du comportement mécanique des graves non-
traitées dans I'analyse et le dimensionnement des chaussées.

Le dernier volet est consacré & la présentation des principaux résultats d'une étude paramétrique sur le
comportement des structures de chaussées souples et d'une méethode d'estimation de 'orniére.

Enfin des conclusions d'intérét pratique pour la profession sont formulées.
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1. INTRODUCTION GENERALE

Le développement des infrastructures routiéres
revét un caractére économique et stratégique
important.

En Algérie, le réseau national, 4 Iinstar de
nombreux réseaux routiers dans le monde, est
constitué principalement de structures de chaussées
souples. Des statistiques récentes révélent que
pratiquement seule la moitié du réseau routier
national revétu présente un état relativement
satisfaisant. La nécessité de remédier aux
insuffisances structurelles de ce réseau d’une part,
et I'importance de la route en tant que mode de
transport dominant d’autre part, soulignent le degré
d’urgence qu’il convient  d’accorder au
développement des méthodes modenes de
caractérisation des matériaux locaux et d’analyse du
comportement des structures de chaussées [24].

Dans [’analyse et le dimensionnement des
structures de chaussées souples, on utilise des
modéles avec des degrés de sophistication variés
[16, 20, 26, 28]. L’approche simple la plus souvent
utilisée, est I’analyse élastique linéaire des systémes
multicouches [4, 8, 25]. Cette méthode est bien
adaptée a D'étude des structures comportant des
matériaux d’assise rigide, c’est & dire des matériaux
dont le comportement peut étre considéré comme
élastique et linéaire. Il est toutefois important de
noter que des écarts importants ont été relevés entre
les déformations observées et celles calculées dans
les structures de chaussées souples faisant appel a
des matériaux non traités. Tel est le cas des graves
non-traitées (GNT). Ces désaccords sont imputés au
fait que les caractéristiques mécaniques des
matériaux non liés dépendent de I'état de contrainte
dans la structure de chaussée, et qu’ils ont par voie
de conséquence un comportement non linéaire [16,
22:27).

Divers modeles ont été développés pour modéliser
le comportement réversible non-linéaire des
matériaux granulaires constitvant le corps de
chaussée dans une structure de chaussées souples,
mais le modéle le plus efficace demeure le modéle
de Boyce. Il présente l'avantage d'étre en accord
avec les résultats d'essais réalisés a l'aide de
l'appareil triaxial 4 chargements répétés et offre un
compromis satisfaisant entre simplicité et précision
dans la modélisation. En outre la production sans
cesse croissante d'ordinateurs de plus en plus
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performants conjuguée a une amélioration continue
de la connaissance des propriétés mécaniques des
matériaux a induit un besoin pressant pour le
développement de codes de calcul d'analyse non-
linéaire par éléments finis et de dimensionnement
rationnel des chaussées souples

Dans ce cadre, la présente recherche vise trois
objectifs principaux. Le premier consiste & mieux
comprendre et & mieux modéliser le comportement
mécanique non-linéaire des matériaux granulaires
non-raitées notamment des GNT algériennes. Le
second vise a introduire la non-linéarité de ce
comportement dans ’analyse et le
dimensionnement des chaussées souples alors que
le troisiéme objectif a trait 4 une investigation de la
sensibilité des critéres de dimensionnement aux
variations des caractéristiques des chaussées
souples.

A cet effet, nous présentons dans ce qui suit, dans
une premiére phase, les principaux résultats d’une
étude analytique du comportement des graves non-
traitées basée sur lutilisation du modéle non-
linéaire de Boyce et de sa formulation modifiée
dont les paramétres sont déterminés au préalable a
partir d’essais de mesure réalisés a laide de
I’appareil triaxial & chargements répétés.

Dans une deuxiéme phase, un programme d’analyse
par €éléments finis permettant d’incorporer la non-
linéarité du comportement réversible des GNT, est
élaboré. Les probléemes de convergence inhérents a
'implémentation du modele numérique sont
identifiés et des solutions sont proposées en vue de
surmonter ces difficultés. Des abaques de calcul
sont également développés en vue de permettre un
caleul linéaire équivalent des structures de
chaussées souples.

En outre, dans une troisiéme phase, la sensibilité
des critéres de dimensionnement aux variations
possibles des caractéristiques des couches de
chaussée est examinée et une méthode d’estimation
de I"orniérage est présentée.

Enfin des conclusions et des recommandations
d’intérét pratique pour la profession sont formulées.
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2. ETUDE DU COMPORTEMENT
MECANIQUE DES GRAVES NON-
TRAITEES

2.1 Généralités

Les mesures des déformations réversibles sur les
graves non-traitées ont fait I’objet de nombreux
travaux sur I’appareil triaxial 4 chargement répétés
(TCR) [22, 26, 28]. Pour étudier le comportement
d’une chaussée, P'essais a contrainte latérale
variable (CLV) donne une meilleur représentativité
en laboratoire [21] [22].

Dans un essai triaxial, les contraintes et les
déformations s’écrivent sous la forme suivante :

q=0, 03
€q :%(el _83)

oll p et q représentent respectivement la contrainte
moyvenne et le déviateur des contraintes tandis que

1
p= 5(‘51 +253) @1
Ev 2(81 +283)

€v et €q désignent les déformations sphériques et
dévia toriques correspondantes.
Dans un essai CLV, les sollicitations o1 et o3
croissent proportionnellement, a partir de DPétat
initial jusqu’au valeurs maximales. L’analyse des
résultats d’essais montre en général, que les
déformations réversibles se caractérisent par :
- l’augmentation de la rigidité volumique et
de cisaillement avec la contrainte moyenne
P-
- laugmentation de la rigidit¢ volumique
avec le taux cisaillement g/p.

2.2 Loi de comportement

Pour les matériaux granulaires, on considére
souvent le modeéle de Boyce [5] lors du
dépouillement des résultats d’essais, ce modéle est
utilisé pour la modélisation du comportement non-
linéaire réversible pour les graves non traitées. Il
offre un compromis satisfaisant entre simplicité et
précision dans la modélisation .

Le modéle de Boyce est basé sur un comportement
isotrope élastique non linéaire. Celui-ci peut €tre
formulé comme suit :
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(l_n)Kl
6G,

avec: =

ot K;, G, et n sont des paramétres déterminés a
partir des essais TCR.

Ce modele est souvent écrit sous la forme :

q
€, =§ et €q 33_5 (2.3)
de sorte que :
27
K=Kp"™ |1- B{ﬂ}
P
G=G,p™" . @4)

K et G représente respectivement le module de
compressibilité volumique et le module de
cisaillement du matériaux non-traité.

Les relations (2.4) sont compatibles avec les
observations expérimentales citées précédemment.
Ce modéle peut étre généralisé pour un état de
contrainte quelconque, en admettant la formulation
de Hooke avec E et v variables, que ’on calcule
en utilisant les relations de la théorie de I’élasticité :

9K G 3K-2G
E = —/m — v = —— (@25
3K+G 6K+2G

d’ou les expressions finales :

9 G, p

5 Gl q ;
+— 1= =
i [P]

V= - 5 (2.6)

2.3 Analyse critique du modéle de Boyce

L’application de la loi non linéaire de Boyce au
calcul de structures de chaussées, par la méthode
des éléments finis, impose certaines conditions,
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comme la condition de non-singularité de la matrice de Boyce peut conduire & des valeurs inacceptables

de comportement [D] qui se traduit par [3] [11] [28] (négatives, supérieurs 4 0.5) du module coefficient

par les conditions suivantes : de Poisson pour des valeurs importantes du rapport
- Le module réversible E doit étre alp(q/ p>Q0/ -B)

strictement positif

- Le coefficient de Poisson Vv doit étre
inférieur a 0.5

- La valeur du rapport ¢/p doit étre limitée

afin d’assurer la convergence du processus 2.4 Modéle de Boyce modifié
itératif lors de I’implémentation du modéle
de Boyce dans un programme d’analyse L’idée de modifier le modéle de Boyce initial a
non-linéaire par éléments finis (voir pour but de permettre au matériaux de supporter des
paragraphe 4.3). rapports (g/p) importants, d’assurer la convergence
des itérations et d’obtenir un état de contrainte plus
La premiére condition sur le module de Young E réaliste.
n’est vérifié que lorsque le rapport des contraintes En ce qui concerne le modéle rhéologique,

(g/p) est inférieur & une certaine limite, fonction des
coefficients du modele. Cette limite est définie par :
La figure 2.a donne l'allure de la variation du

les essais expérimentaux sont interprétés
de fagon appropriée par rapport au modéle
de Boyce. Les paramétres initiaux du

q 1 K, _Q, modele de Boyce K; et G;, ont la
5 :-J—Ig 1+3E_:ﬁ @7 dimension d’une contrainte €levée a la
fatx ‘ puissance n. Afin de ramener -ces

module E en fonction de (q/p) pour une contrainte parametres a la  dimension d’une

normale p fixée ; ainsi, on voit clairement que le contrainte, on fait intervenir une pression
module d'élasticité E varie de fagon asymptotique de référence P, et I’on appelle les
au voisinage du seuil Qo/+B, ce qui mest pas nouveaux parametres K, et G, Les
réaliste physiquement et peut causer des problémes relations qui lient les anciens et nouveaux
d’ordre numérique lors de la résolution du systéme paramétres s’écrivent ainsi :
d’équations non-linéaire
o 9Gl Ka :K‘] pL—n Ga :GI pta-n (29)
E,= G :
3"‘}\7[1 Les coefficients de rigidité K et G prennent

la forme suivante [11] [14]:
En outre, la figure 2.b montre également que le
modéle de Boyce peut conduire 4 des valeurs 1-n
négatives inacceptables du module réversible pour K=K, [P: } D[pi} (2710)
i

des wvaleurs importantes du rapport q/p P,
(q p>Qo -B) 1=n

a=a, |2 @.11)
En ce qui concerne le coefficient de Poisson, il doit Pa

étre limité aussi & une valeur limite vy, ce qui
impose que le rapport (q/p) doit étre toujours

inférieur a la valeur limite (q/p)max défini par : :
ou

2
QJ =11 \j; 3K 1=2vy,  Qyy 1 [i]
2| ==l =T (o) +7
(P e VBV 26 Lvi B D[E]=—P* (2.12)
Py

2
1+B'[i]
Py
Ainsi, la figure 3.a illustre la variation du
coefficient de Poisson au voisinage des différents 0 P, est la contrainte normale totale ;

seuils du rapport (q/p) définis précédemment. En elle inclue l'effet du poids propre
outre, la figure 3.b montre également que le modéle
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de la structure de chaussée et
l'effet de la pression due a la
charge roulante.

o P, désigne une pression de
référence (prise
conventionnellement égale a 100
kPa) .

0 Le terme D désigne l'influence du
rapport q/p, sur le coefficient K. il
permet de limiter la variation de K
pour des grandes valeurs de q/p,
ce qui revient aussi a limiter le
coefficient de Poisson.

Les coefficients y et B du modéle de

Boyce modifié sont déterminés pour
limiter le module de compressibilité K en
limitant le coefficient de Poisson v .

Cette formulation offre du fait de la
présence d’asymptotes horizontales, une
évolution moins brutale des fonctions E et
v vers les valeurs forte du rapport (q/p)
[11],ceci est clairement illustré dans la
figure 4 qui représente respectivement la
variation du module d’élasticité et du
coefficient de Poisson en fonction de gq/p
pour les deux modéles. La grave non-traité
utilisée notée (GNT BBA) provient de la
carriere de Bordj Bou-Arreridj, les
parametres du modéle de Boyce de cette
GNT sont déterminés au préalable & partir
de résultats d’essais réalisés a 1’aide de
I’appareil TCR au laboratoire de
I’organisme  national du  Contrdle
Technique des Travaux Publics (CTTP).

La détermination des nouveaux paramétres du
modéle modifié se fait comme suit :
- Pour les grandes valeurs du rapport (g/p)
grand et si I’on fixe une valeur limite pour le

coefficient de Poisson (V!im), on obtient la
relation suivante :
Yy _2G, l+vg

i = == (2.13)
=R 3K, L=,

- Pour les faibles valeurs du rapport (g/p), par
identification au modéle de Boyce, on aura :
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B -y =-B

En combinant les deux relations (2.24) et (2.25), on

(2.14)

obtient finalement :

B

lim

P o v =B OQu @)

Q

2.5 Performance mécanique de deux G.N.T
Algériennes

La performance mécanique de deux GNT
Algériennes est examinée en comparant leurs
comportement 3 celui de deux GNT type. Le
modéle de Boyce est utilisé pour tracer I’évolution
du module de rigidité des différentes GNT en
fonction du rapport (q/p) (Figure 5).

Les paramétres de ce modéle (tableau 1) sont
déterminés au préalable a partir de résultats d’essais
réalisés a ’aide de I’appareil triaxial & chargements
répétés au Laboratoire Régional des Ponts et
Chaussées de Saint-Brieuc, France pour les GNT
Frangaise Cl1 et C2 , et au Laboratoire de

I’Organisme National du Contréle Technique des
Travaux Publics (CTTP) pour les GNT de Cap-
Djenet (wilaya de Boumerdes, désignée, ci-aprés,
GNT Cap) et de Bordj Bou-Arreridj, notée GNT
BBA. -

0.47

147 137 0.38
104 125 0.45
c2 88 90 0.47

Tableau 1- Paramétres du modéle de Boyce pour
chaque type de grave non-traitée utilisée

On remarque bien que les deux courbes
représentant la variation du module de rigidité en
fonction du rapport (q/p) pour les deux graves
Algériennes (GNT BBA et GNT CAP), s’inscrivent
a lintérieure du domaine délimité par les deux
courbes des GNT Frangaises Cl et C2. Un
programme de travail expérimental plus
approfondie permettra de mieux caractériser le
comportement des différentes GNT Algériennes et
d’établir une classification basée sur les
performances mécaniques de chaque GNT.

3. MODELISATION PAR ELEMENT
FINIS DES STRUCTURES DE
CHAUSSEES
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3.1 Généralités

La méthode des é€léments finis présente une
efficacité particuliere dans la modélisation non-
linéaire du comportement des chaussées, par son
aptitude a introduire différents modeles, diverses
formes géométriques et des chargements variables,
Les structures de chaussées considérées sont des
massifs multicouches présentant une symétrie
axiale d’axe Oz ce qui permet de simplifier
considérablement I'étude.

Le chargement est constitué d'une charge statique
uniforme répartie sur un disque, la charge total (q)
peut, par exemple, étre égale & celle d’un demi-
essieu standard: 65 KN, le disque ayant un
diamétre égal a 0.35 m [8]. On suppose que chaque
couche de matériau est homogéne, isotrope et que
les couches adhérent parfaitement les unes aux
autres[1, 24, 27].

3.2 Maillage et conditions aux limites

Pour résoudre le probleme axisymétrique
schématisé par la figure 6, on utilise un maillage
orthogonal, les élément étant des rectangles a huit
nceuds. Une représentation de ce maillage est
donnée par la figure 7.

Pour une structure multicouches, chaque couche de
matériau est divisée en plusieurs sous-couches
d’éléments ayant des hauteurs identiques, ou en
progression géométrique .

Verticalement, on définit trois zones de maillage
avec des éléments de taille identique ou en
progression géométrique. La premiére zone se
trouve sous la charge ; la deuxiéme est adjacente et
symétrique a la premiére, pour permettre un
maillage relativement serré dans les parties de la
structure ol les gradients de contraintes sont
importants. La troisiéme zone est extérieure a la
charge et comporte souvent autant d’éléments que
pour les deux autres. Les condition aux limites sont
fixées comme suit :

- Pour le fond : déplacement vertical nul
- Pour le bord : déplacement horizontal nul

3.3 Algorithme de résolution non-linéaire

La méthode des éléments finis en déplacements
conduit a une formulation discrétisée des problémes
non-linéaires pouvant s’écrire sous la forme
générale [29] :

[K(U)}{u}={F} G.1)

[K(U)] : matrice de rigidit¢é dépendant des
déplacements
{U} : vecteur des déplacements nodaux

{F} ¢ vecteur des forces nodales

Résoudre le probléme non-linéaire c’est chercher
un vecteur {U} qui vérifie I’équation précédente.

En pratique il n'existe pas de méthode générale
valable pour tous les cas et la stratégie de résolution
doit s'adapter par expérience 4 une classe de
problémes donnée . Dans notre cas, on a été amené
a résoudre le systéme d’équations non-linéaires par
une méthode dite « Méthode d’itération directe » ou
méthode sécante [29].

Cette méthode présente [’avantage étre simple,
facile a mettre on ccuvre et s’adapte mieux i la
nature de la loi de comportement utilisée. La
méthode de résolution peut étre résumée comme
suit :

A Titération (n), on ajuste la rigidité en fonction de
I’état de contrainte a I’itération (n-1) .

On peut écrire schématiquement les équations
suivantes :

o=k {e) (3:2)

Pour chaque élément, on a :

ort=br ]} (3.3)

K]=% [ 8] [D] (Bav (.4)

et

er}=[B:]{u"} (3.5)

{s{ }et {Gi }sont les vecteurs colonnes des

déformations et des contraintes de 1’élément (i), la

matrice du comportement de 1’élément [D?] est

calculée a partir seul champ de contraintes initiales.
O, =Cgy =0, =Py avec

Po=2h; vy 9:0)

hiet v, représentent respectivement la hauteur et

la densité de I'élément considérg.

La figure 8 donne une schématisation de la méthode
de résolution utilisée.

En général, la convergence du processus itératif est
atteinte assez rapidement (souvent aprés moins de
dix itérations) pour une précision relative sur les
accroissements de déplacement de 0.001.
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3.4 Développement du  programme
d’Analyse Non-linéaire des Chaussées
(PANCH)

Le programme  développé  désigné  sous

I’appellation PANCH (Programme d’Analyse Non-
linéaire des chaussées) est écrit en FORTRAN 90 et
compte environ 2400 instructions.

Pour toutes les simulations effectuées dans ce
travail, on a utilisé un PC PII (400 MHz) avec 32
M, RAM.

Pour le maillage le plus dense (400 éléments Q8),
le temps d’exécution CPU est de !'ordre de 25
secondes.

L’introduction des données se fait de deux
maniéres, soit de facon conversationelle, soit par
édition d'un fichier de données. Les données
portent principalement sur le maillage, lois de
comportement considérées, propriétés mécaniques
des matériaux et le chargement utilisé.

Il existe deux types d’impression des résultats :
-Impression totale de tous les résultats du calcul
obtenus a la derniére itération.

-Impression selective donnant uniquement les
valeurs des paramétres de dimensionnement des
chaussées.

4. VALIDATION DU PROGRAMME
PANCH ET SIMULATIONS
NUMERIQUES

4.1 Introduction

Dans une premiére partie, le probléeme de la
validation des options linéaire et non-linéaire du
programme de calcul développé dans cette étude est
adressé. C’est pourquoi les testes de validation
porterons d’abord sur le calcul d’une structure de
chaussée souple en élasticité linéaire. Les résultats
obtenus sont comparés directement & ceux fournis
par le programme ALIZE [2].

Ensuite, la simulation numérique d’un essai sur une
section expérimentale de chaussée souple a été
éffectué, et les résultats numériques obtenus ont été
confrontés aux résultats expérimentaux [7].

Dans une deuxiéme partie, les principaux résultats
d’une investigation numérique sur le comportement
des GNT basée sur le modéle de Boyce et de sa
formulation modifiée sont présentés. En particulier,
les probléemes de convergence inhérents &
I'implémentaion numérique sont identifiés et des
solutions sont proposées

4.2 Validation du programme de calcul

4.2.1 Validation par comparaison avec le
programme ALIZE : cas d’une structure types
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du Catalogue Algérien de Dimensionnement
des Chaussées Neuves

La validation des résultats du programme de calcul
avec ceux fournis par le programme ALIZE est
réalisée sur une structure de chaussée dont les

caractéristiques sont données dans le tableau
suivant [8]:
%gg S:eu_lz; ] bdu} cﬂiamntr
*"g@%? e s
Beton 0.06
bitumineux
Grave 0.20 7000. 0.35
Bitume
GNT 0.30 125. 0.25
Sol-support 10.0 50. 0.35

Tableau 2 — Caractéristiques de la structure de
chaussée utilisée

La charge a pour intensité 676 kPa et est appliquée
sur un cercle de 0.35 m de diamétre. Le rayon du
massif est de 4 m. Un maillage assez raffiné
composé de 150 éléments (Q8) est utilisé.

Les résultats obtenus pour la defléxion de surface
(W), la déformation radiale (g;) & la base du béton
bitumineux et la déformation verticale (g,,) a la
surface du sol-support sont reportés dans le tableau
3. En voit bien que la

comparaison entre les résultats des deux codes de
calcul est satisfaisante et les-écarts entres les
valeurs calculées par les deux codes ne dépassent
pas 4 %.

0.56

-114.

0.54

-110.

Tableau 3 — Comparaison entre les résultats des
codes de calcul PANCH et ALIZE.

4.2.2 Validation par comparaison avec des
résultats expérimentaux

Dans ce qui suit, les résultats des simulations
numériques sont confrontés a ceux issus d’un
programme expérimental réalisé sur une section de
chaussée a |'université de Nottingham [7]. Les
caractéristiques de la structure de chaussée analysée
sont résumées dans la figure 9. _

Cette structure est composée de quatre couches de
matériaux : une couche bitumineuse comme couche
de roulement, une couche granulaire et deux
couches argileuses constituant le sol-support.
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Le béton bitumineux et le sol-support sont
considérés comme deux matériaux élastiques
linéaires. En revanche le comportement du matériau
granulaire (dolomite concassée de taille maximale 5
mm) est modélisé en utilisant la loi non-linéaire de
Boyce dont les paramétres sont :
K,=153.18 G, =392.77 n=0.24
La comparaison est faite sur les valeurs de la
déformation radiale 4 la base du béton bitumineux
et de la déformation verticale au sommet du sol -
support, comme indiqué dans le tableau 4.

| /Déformations i

e e

A bl
[ -600 -62 3.22%
£2 1100 1107 0.6%

Tableau 4 — Comparaison entre valeurs mesurées et
calculées

On constate que les résultats donnés par le
programme PANCH sont en excellent accord avec
ceux mesurés expérimentalement ce qui justifie
l'utilisation d’'un modéle de type Boyce pour la
modélisation du comportement des matériaux
granulaires.

4.3 Simulations numériques

4.3.1 Formulation mathématique du modéle de
Boyce modifié

Comme indiqué dans le paragraphe 2.4, on rappelle
que Le modéle de Boyce dans sa formulation
initiale présente des inconvénients dans les cas
suivants :

Q Valeurs non-realistes du module
réversible et du coefficient de Poisson
pour de faibles valeurs de la pression
moyenne et pour des valeurs élévées

du rapport (¢/p)

O Valeurs du coefficient de Poisson
supérieures & 0.5

O Le processus itératif ne converge pas
pour de grandes valeurs de (g/p)

Afin de surmonter ces problémes, la formulation du
modéle de Boyce peut étre modifiée comme
suit{11] [14]:
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4.1)
ol

— (4.2)
‘| 4,
1+B —
B(RJ
Ka Ga, B, ¥ etn sont les paramétres du modéle.
Le module réversible E et le coefficient de Poisson

v peuvent étre alors calculés en utilisant la relation
classique suivante :

9K G 3K-2G
E= et v=
3K+G 6K+2G

Pour utiliser le modéle de Boyce, on introduit une
valeur limite du coefficient de Poisson vy, (prise
dans ce cas égale & 0.49) et une valeur minimale de
la pression moyenne (Pp;,=10 kPa).

Les investigations suivantes sont éffectuées
essentiellement pour illustrer les problémes
numériques rencontrés et présenter les solutions
préconisées.

(4.3)

4.3.2 Structures de chaussées analysées : aspects
géométriques et mécaniques

Deux structures de chaussées sont analysées en
utilisant deux types de matériaux granulaires (GNT
C1, GNTC2). Les caractéristiques géométriques
des deux structures sont données dans le tableau 5.

Tableau 5 - Epaisseurs des couches des deux
structures

Dans toutes les simulations effectuées, le béton
bitumineux est supposé élastique linéaire avec un
module de 4000. MPa et un coefficient de Poisson
de 0.35. Les deux formulations non-linéaire du
modele de Boyce sont utilisées pour modéliser le
comportement des deux graves non-traitées
utilisées.
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Le sol-support est un sol de type S2, caractérisé par
un module et un coefficient de Poisson
respectivement égaux a 50 MPa et 0.35 [8].

4.3.3 Résultats numériques et discussions

Les principaux résultats des simulations non-
linéaires sont présentés en terme de variation du
module réversible et du coefficient de Poisson en
profondeur pour les deux types de structures en
utilisant dans un premier lieu le modéle initial de
Boyce.

Les figures 10-a et 10-b illustrent la variation du
module réversible E et du coefficient de Poisson v
des deux GNT utilisées en fonction de la
profondeur sous I’axe de la charge pour la structure
SL.

Dans la figure 9-a et pour la GNTC1 , des
discontinuités sont observées pour les valeurs du
module réversible dans la couche de fondation, ce
qui peut étre expliqué par des discontinuités dans
les valeurs du rapport (g/p) due a des valeurs
négatives de la pression moyenne (p). Il faut noter
aussi que le processus itératif ne converge pas dans
ce cas; les résultats considérés étant ceux donnés
par la troisiéme itération.

Par contre pour la GNTC2; le processus itératif
converge d’'une fagon monotone  aucune
discontinuité n’est observée. Des conclusions
similaires sont faites pour la variation du coefficient
du Poisson en profondeur.

Il faut noter que les problémes numériques
sus-cités n'apparaissent pas dans le cas de la
structure S2 (figures 11-a et 11-b) et cela pour
les deux types de matériaux granulaires
utilisés

Dans les figures 12 et 13, une comparaison est
effectuée entre les résultats obtenus en utilisant le
modéle de Boyce initial et le modéle modifié. Ces
deux figures montrent que le modéle modifié
donne une évolution plus réaliste du module
d'élasticité et du coefficient de Poisson en
profondeur dans la couche granulaire. 11 est & noter
aussi que la convergence du processus itératif est
assuré€e quelque soit la nature du matériau
granulaire et I'épaisseur de la couche bitumineuse
utilisées.

5. CALCUL NON-LINEAIRE ET
LINEAIRE EQUIVALENT DES
CHAUSSEES SOUPLES

5.1 Introduction
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Dans le cas d’une modélisation élastique linéaire du
comportement d’une chaussée souple, la rigidité
d’une couche de GNTest supposée constante et est
fixée empiriquement sur la base d’essais
expérimentaux ol encore en fonction des rigidités
des couches sous-jacentes [4 , § , 25]. Toutefois des
essais mécaniques effectués sur les GNT a I’aide de
I'appareil triaxial & chargements répétés ont révélé
un comportement €lastique non-linéaire dépendant
fortement de I’état de contrainte [5 , 3 , 20].

C’est pourquoi nous avons jugé utile pour les
simulations suivantes de procéder a une
comparaison directe des valeurs des paramétres de
dimensionnement d'une structure de chaussée
souple en utilisant successivement les deux
hypothéses de comportement linéaire et non-
linéaire des GNT.

5.2 Calcul linéaire et non-linéaire

Les deux types de simulations sont réalisées sur la
structure multicouche suivante :

couche de béton bitumineux :

hy=0.06 m E;=4000 MPa v,=0.35

couche de GNT1 (base)
h=0.20m E,;=500 MPa
couche de GNT2 (fondation)
h;=0.15m E,=312.5MPa v,=0.25
sol-support :

hs=5m E;=125 MPa

V|=0.25

V3=0.35

Pour le calcul non-linéaire basé sur le modéle de
Boyce modifie. Les parameétres du modale de
Boyce utilisés pour le calcul non-linéaire, sont
déterminés au préalable  partir de résultats d’essais
réalisés sur la GNT CAP.

Les valeurs des paramétres de dimensionnement
calculées sous ’axe de chargement pour les deux
lois de comportement considérées sont regroupées
dans le tableau 6. Dans ce tableau, W désigne la
déflexion de surface, g, la déformation radiale a la
base de la couche bitumineuse et ,, la déformation
verticale au sommet du sol-support.

W (mm) 0.6 0.85 29.41%
Erclo -155. -225. 39.21%
€210 ) 610. 811 24.78%

Tableau 6 - Valeurs des paramétres de
dimensionnement pour les deux lois considérées

On peut immédiatement noter des écarts
considérables entre les valeurs des paramétres de
dimensionnement  ce  qui  peut affecter
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considérablement la durée de vie théorique de la
chaussée. En d'autres termes I'hypothése d'élasticité
linéaire du comportement des materiaux granulaires
tend a surestimer de facon significative la durée de
vie théorique de la chaussée.

5.3 Calcul linéaire equivalent : méthodologie
et exemple de calcul

Afin d’approcher le comportement non-linéaire des
chaussées souple par un calcul linéaire simplifie
d’une part, et de réduire les €carts enregistrés entre
les valeurs des paramétres de dimensionnement des
chaussées d’autre part. On se propose de faire un
calcul linéaire equivalent plus réaliste que le calcul
linéaire conventionnel, en choisissant des
caractéristiques élastiques issues de |’essai triaxial &
chargements répétés. Pour cela, on considére des
modules d’élasticité et des coefficients de Poisson
constants par couche, calculés a partir du modéle de
Boyce.

Pour tenir compte de la variation de la pression
moyenne (p) dans les deux couches granulaires
(base et fondation), on subdivise chaque couche en
deux sous-couches. La variation de (p) dans les
couches granulaires-en fonction de I’épaisseur de la
couche de roulement est donnée par l'abaque ci-
dessous (figure 14).

Les valeurs des modules d’élasticité et des
coefficients de Poisson relatifs 4 la grave non-
traitée considérée (GNT Cap) sont regroupés dans
le tableau 7 :

P [ alp [ E e

Base Sup. 150 2 330 0.10
Base Inf. 70 2 220 0.10
Fondation Sup. 35 2 140 0.10
Fondation Inf. 25 2 125 0.10

Tableau 7 - Modules de rigidité et coefficients de
Poisson proposés pour un calcul lin€aire équivalent

Les principaux résultats des simulations sont
présentées dans le tableau 8 :

8.2%

En-{|0-61 '225. -205. 8%
Beoriois 811, 735. 9.37%

Tableau 8 — Principaux résultats de la méthode
proposée

Ces simulations montrent bien que le calcul linéaire
€quivalent permet d'approcher avec une précision
raisonnable (écart<10% indépendamment du

54

crittre de dimensionnement considéré) le
comportement réel de la structure de chaussee
souple. Il serait en conséquence particuli€rement
intéressant d'étendre ce type d'étude a d'autres
types de GNT. Le développement des abaques
correspondantes pourrait €tre integré dans une
version améliorée du catalogue Algérien de
dimensionnement des chaussées neuves, permettant
ainsi @ l'ingénieur de bureau d'études de procéder
a des calcules non-linéaires plus realiste sans
investir d'efforts particulier

6. ETUDE PARAMETRIQUE ET EFFET
DE LA NON-LINEARITE DES GNT : CAS
DE LA GNT DE CAP-DJENET

6.1 Introduction

Une étude paramétrique sur les structures de
chaussées souples a été réalisée pour mieux
appréhender la sensibilit¢ des critéres de
dimensionnement aux variations possibles des
dimensions et des rigidités des couches chaussées.
Les structures de chaussées sont analysées en
faisant varier de maniére adéquate les dimensions
des différentes couches constituant la chaussée,
ainsi que les caractéristiques mécaniques des
matériaux

6.2 Géométrie des structures de chaussées
utilisées

Les structures de chaussées analysées sont
représentées essentiellement par des chaussées
souples comportant une couverture bitumineuse
(couche de roulement ), une couche de grave non
traitée (corps granulaires en couche de base et
fondation) et une plate forme de sol-support .
Compte tenu de I'importance du parametre
épaisseur de couches des structures de chaussées
sur les valeurs des critéres de dimensionnement,
trois épaisseurs de la couche bitumineuse sont
considérées :

Hy=0.10m ,0.15m,0.25m .
De maniére analogue, les épaisseurs de la grave
sont fixées comme suit :

H;=0.30m, 0.40m, 0.50m.

6.3 Caractéristiques mécaniques des
matériaux constitutifs

Les valeurs des modules de rigidité de la couche du
béton bitumineux présentent également une
importance considérable sur le comportement
mécanique des chaussées souples. Trois valeurs de
module sont considérées a cet effet : E,=2000, 5000
et 8000 MPa. Ces valeurs peuvent étre considérées
respectivement comme représentatives de modules
relativement faible, moyen, et élevé. Le coefficient
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de Poisson considéré fixe dans cette étude est pris
égal 2 0.35. Le comportement du béton bitumineux
est supposé¢ élastique linéaire, hypothése
couramment admise dans la pratique.

Par ailleurs, afin d’illustrer ’effet de la variation de
la rigidit¢é du sol support de chaussée sur les
différents critéres de dimensionnement, trois types
de sol support sont considérés. Chaque type est
subdivisé ensuite en trois sous-couches de module
de rigidité croissant en profondeur. Les valeurs des
modules, ainsi que leurs variations en profondeur
pour chaque type de sol sont indiquées dans le
tableau 9 ci-aprés. Le coefficient de Poisson est
pris égal 4 0.45 [9].

o o T T
: P ELAY e e i
Sol 1 0.75 40 0.45
1.50 60 0.45
5.00 80 0.45
Sol 2 1.00 60 0.45
2.00 120 0.45
3.00 130 0.45
Sol 3 1.00 90 0.45
2.00 180 0.45
5.00 270 0.45

Tableau 9 - Variation en profondeur de la rigidité
pour trois types de sol-support.

6.4 Résultats et discussions

Les résultats des analyses exprimant les variations
des valeurs de critéres de dimensionnement en
fonction des variables fondamentales sont résumés
dans le tableau 10 (voir annexe).

Dans ce tableau, il est rappelé que H, et E,
représentent respectivement 1'épaisseur et la rigidité
de la couche du béton bitumineux. Hy, varie de
0.10m a 0.25m par rapport & une épaisseur de
référence fixée 4 0.15 m, alors que le module de la
couche bitumineuse Ey varie de 2000 MPa a 8000
MPa par rapport a une valeur du module de rigidité
de référence prise égale a 5000 MPa. De maniére
analogue, H, et E, désignent respectivement
’épaisseur et le module de rigidité de la grave
considérée.

Les variations sont exprimées par rapport 4 une
épaisseur standard de 0.40 m pour les trois graves
utilisées. la GNT Cap est prise comme GNT de
référence. Pour les sols supports, une valeur du
module de rigidité E,, de la couche supérieure égal
a 60 MPa est prise comme valeur de référence.
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Les principales conclusions de étude

paramétrique montrent clairement que :

cette

QO Un changement de I'épaisseur ou de la
rigidité de la couche bitumineuse affecte
d’une maniére significative |’ensemble
des valeurs des différents critéres de
dimensionnement, d’oi I’importance
cruciale du choix de ces deux paramétres
dans le dimensionnement des chaussées
souples.

O La déformation verticale au sommet du
sol-support semble le critére le plus
sensible & des variations de rigidité ou
d’épaisseur des matériaux constituant la
chaussée

Q La déformation radiale & la base du béton
bitumineux est pratiquement insensible
aux changements des dimensions de la
couche granulaire et aux changements de
rigidité du sol-support. En revanche la
déformation radiale montre une certaine
sensibilit¢ a la qualité des matériaux
granulaires utilisés. Il s’ensuit qu’une
bonne connaissance des caractéristiques
meécaniques des GNT est importante non
seulement pour la protection du sol-
support mais aussi pour dimensionnement
de la couche bitumineuse.

O L’épaisseur de la couche granulaire n'a
pas d’effet considérable sur les critéres de
dimensionnement  excepté sur la
déformation verticale au sommet du sol-
support. Cette derniére est aussi affectée
par la variation de ['épaisseur de la
couche bitumineuse, ce qui devrait
permettre de remplacer |'épaisseur de la
couche bitumineuse par une autre couche
de GNT pour le méme niveau de
protection du sol-support.
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Q Par ailleurs, plusieurs simulations
utilisant le modele non-linéaire de Boyce
pour diverses catégories de GNT
montrent que le module de rigidité et le
coefficient de Poisson demeurent
essentiellement constants en profondeur
pour des épaisseurs de couches de béton
bitumineux  supérieures &  0.25m,
indépendamment de la qualit¢ de la
GNT,de la raideur de la couche
bitumineuse et du type de sol-support
considérés. Dans de telles situations, il est
recommandé (sans risque d’erreur
préjudiciable)  d’utiliser  I’hypothése
simplifiée d’un comportement linéaire
des matériaux granulaires.

Dans ce qui précéde, on peut aussi conclure qu’une

meilleure  connaissance des  caractéristiques
mécaniques des couches bitumineuses et des
matériaux locaux constitutifs des corps de

chaussées d'une part, ainsi que leurs utilisation dans
le cadre d’une méthodologie de dimensionnement
rationnel des chaussées d'autre part devrait
permettre de réduire de fagon substantielle le coiit
de construction des routes.

7. PRESENTATION D’UNE METHODE
D’ESTIMATION DE L’ORNIERE

7.1 Introduction

Le dernier volet de cette recherche a trait au
développement d’une méthode d’estimation de
lomiére d’une chaussée souple sous I'effet du
fluage cyclique de ses matériaux constitutifs et ce
pour un nombre élevé de chargements.

En I’absence de modeéles d’évolution des
déformations  permanentes pour le béton
bitumineux et le sol-support, seul le fluage des
couches de G.N.T sera considéré dans cette étude.
En effet la couche de béton bitumineux étant
d’épaisseur relativement faible, elle ne peut
participer notablement & la déformation permanente
de la structure que pour des températures élevées.
En outre le sol-support sera considéré comme étant
rigide du point de vue fluage cyclique.

Cette méthode estimation de l'orniére est basée sur
les résultats du calcul réversible non-linéaire des
contraintes dans la structure de chaussée et sur les
lois de déformation permanente déduite des essais
triaxiaux & chargements répétés. En tenant compte
des contraintes calculées & partir d’un
comportement élastique non-linéaire, la méthode
donne directement la profondeur de 1'omiére avec
une seule itération supplémentaire.
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7.2 Mod¢le de déformations permanentes
pour les graves non-traitées

Le modele expérimental pour les graves non-
traitées exprime en général la déformation axiale
permanente du matériau comme étant le produit
d’une fonction « contraintes» par une fonction
« nombre de cycles » [6,13,17] .

La déformation axiale permanente obtenue
expérimentalement, s’écrit alor
e,.-A1(p,)g(N) (6.1)
avec
q
_—+ .
Al(p,q)=——~—p Pq (6.2)
a—-b -
p+p
et
N -B
1
N)=1-| — 6.3
g(N) [100 ] (6.3)
a,b: paramétres positifs de la fonction

« contraintes », ou a/b=M , avec : M pente de
la droite de rupture du matériau d’équation : qr
=M p +S.

p : pression moyenne qui traduit la faculté
cohésive du matériaux, lie & la droite de
rupture par : p’=S/M

N : nombre de cycles

B : paramétre positif de la fonction « nombre
de cycles » B

Pour un grand nombre de cycles N tend vers +oo et

la fonction nombre de cycles tend vers 1; on a
alors : :
1 q
Eip = -
a (p+p) , q (6.4)
M (p+p’)

Pour pouvoir programmer cette loi dans un calcul
de structure, il est nécessaire de connaitre
Iévolution des déformations en fonction des
contraintes réversibles .

On peut exprimer des modules de compressibilité
volumique K; et de cisaillement Gy de fluage par
des expressions analogues & celles utilisées en
élasticité comme suit [11]

I-n

p+p’
Pa

Kf = K:tf

(6.3)
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P+P. q
l—-——————| (6.9)
Pa M (p+p

Ge=Gy

)

Kq, Gor et n sont les paramétres du modéle de
fluage considérée. Dans les équation précédentes
l'indice f est associé au phénomene de fluage. On en
déduit un module de fluage E; et un coefficient de

Poisson de fluage V; par des expressions analogues
a celles utilisées en élasticité :

9K.G; .. _3K:=2G;
73K, +G, T T 6K +2G;

(6.10)

ce qui permet d’introduire une matrice de fluage
[Dq], semblable a la matrice d’élasticité [D].

7.3 Méthode pour un calcul d’orniére

Afin de calculer I'omniére d’une chaussée souple
due au fluage cyclique des matériaux, on minimise
I’écart qui existe entre les déformations obtenues en
utilisant  d'une part les relations contraintes-
déformations liées par le biais de la matrice de
souplesse de fluage :

i =[] o} (6.11)
avec

[Sr]:-[Df]_1
et d'autre part, en utilisant les relations

cinématiques intervenant dans la formulation par
éléments finis :

ko=l Jue

Dans I'équation (6.11) {c} représente l'état de

contrainte réversible obtenu a la demniére itération
aprés convergence du processus itératif.

On peut aisément montrer que le probléme de
minimisation de l'écart par rapport a Uy peut étre
ramener a une méthode de moindre carrés qui
correspond 4 une méthode par élément finis. On
aboutit & la résolution du systéme d’équations
linéaires suivant :

K Jued=to §

ol
K, ]=z I, BT [D; |(B] dv : matrice

(6.12)

(6.13)

(6.14)
de rigidité de fluage de la structure.
U

: vecteur des déplacements de fluage.
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{Pf }=ZI.“L. {B]T lDl-Ha;}clv : vecteur

force équivalente

Pour calculer I’orniére d’une chaussée souple, il
suffit donc de faire un calcul additionnel aprés
convergence du processus itératif découlant d'une
analyse de le comportement réversible.

(6.15)

7.4 Exemple de simulation
On se propose, a titre illustratif de calculer I'orniére
d’une structure de chaussée souple constituée des

couches suivantes :

- couche de béton bitumineux :

hy=0.06 m Ey=4000. MPa v,=0.35
- couche granulaire (GNT C1 en base et
fondation)
h=0.35m
Les paramétres relatifs au modéle de fluage
sont [11]:
K.=36.6 MPa G,=40 MPa n=0.47
avec
M=2.52 p=16kPa
- sol-support :
h=5.m E&=125.MPa v~0.35
Les résultats de la présente simulation sont

présentés sous forme de courbe de variation de la
déflexion et de 'orniére en fonction de la distance
radiale (figure 15).

On constate que malgré les nombreuses hypothéses
du modéle, la déflexion sous I'axe de chargement
est de 'ordre de 35% de la valeur de I’orniére.

Cette simulation montre qu’il est ainsi possible
d’effectuer un calcul d’ormiére en utilisant une
itération supplémentaire aprés un calcul réversible,
Il reste néanmoins indispensable de prendre en
compte 'effet des comportements permanents du
béton bitumineux et du le sol-support afin d’obtenir
une valeur de l'omniére quantitativement plus
réaliste.
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8. CONCLUSIONS GENERALES ET
PERSPECTIVES

La présente recherche se veut une modeste
contribution aux efforts consentis dans les
domaines de caractérisation et modélisation du
comportement mécanique des matériaux granulaires
non-liés en général et des graves Algériennes en
particulier, utilisées couramment dans les corps de
chaussée. Le programme de travail s'est articulé au
tour de trois volets principaux de recherche.

Dans le premier volet, les principaux résultats d'une
€tude analytique d'un modéle de comportement des
graves non-traitées basé sur l'utilisation du modéle
de Boyce et de sa formulation modifiée ont été
présentés. Les paramétres de la loi constitutive
utilisée ont été préalablement déterminés a partir
des résultats d'essais obtenus a l'aide de l'appareil
triaxial 4 chargements répétés du laboratoire de
l'organisme national de Contrdle Technique des
Travaux Publics,

Les résultats d'une analyse critique du modéle de
Boyce ont révélé un comportement non-linéaire,
fortement dépendant de I'état de contrainte, aussi
bien pour les graves étrangéres que pour les graves
Algériennes. En outre, i1 a é&té montré
analytiquement que I'utilisation des équation du
modéle de Boyce peut conduire dans certains cas a
des valeurs irréalistes des caractéristiques
mécaniques des graves considérées.

Les modifications apportées au modele de Boyce
initial ont montré clairement que la formulation
modifiée offre du fait de la présence d'asymptotes
horizontales des évolutions moins brutales des
propri€tés mécaniques pour de fortes valeurs du
taux de cisaillement. L'étude de performance des
graves Algériennes considérées a révélé que les
valeurs des modules réversibles de ces derniéres
s'inscrivent en général & lintérieur du fuseau
délimité par les courbes de variations des graves
Frangaises.

Dans le deuxiéme volet, un programme analyse
non-linéaire par éléments finis des chaussées
souples (PANCH) a été développé en vue
d'introduire la non-linéarit¢ du comportement
meécanique des graves non-traitées dans l'analyse et
le dimensionnement des chaussées.

Les résultats des simulations obtenus a partir des
options linéaire et non-linéaire du code de calcul
sont en excellent accord avec ceux issus du
programme ALIZE dans le cas de modélisation
linéaire d'une part et d'un programme expérimental
réalisé sur une section de chaussée dans le cas d'une
modélisation non-linéaire d'autre part.
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Les résultats numériques issus de l'application du
modéle de Boyce initial ont montré que la
convergence du processus itératif peut étre assurée
pour le cas des structures comportant des couches
bitumineuses suffisamment épaisses et des graves
de moyenne rigidité. Des problémes numeériques
peuvent surgir pour les faibles valeurs de la
pression moyenne et pour les grandes valeurs du
taux de cisaillement; lalgorithme de résolution
non-linéaire ne converge pas pour des valeurs
élevées de la rigidité du matériau granulaire et du
taux de cisaillement. L'application du modéle de
Boyce modifié permet assurer la convergence du
processus itératif indépendamment de la nature du
matériau granulaire et de I'épaisseur de la couche
bitumineuse utilisée.

La comparaison des résultats numériques fondés sur
I'hypothése  non-linéaire et  linéaire  du
comportement des graves non-traitées (hypothése
couramment admise dans la pratique) a montré que
cette derniére tend i rigidifier la structure de
chaussée au détriment de la sécurité.

Un calcul linéaire équivalent a été développé
illustrant ainsi la possibilité d'incorporer la non-
linéarité du comportement des graves non-traitées
dans l'analyse et le dimensionnement des chaussées
souples via des abaques pour le calcul des
caractéristiques  mécaniques  des  couches
granulaires.

Le troisieme et le dernier volet de ce programme
de recherche a été consacré a la présentation des
principaux résultats d'une étude paramétrique sur le
comportement des structures de chaussées souples
et d'une méthode d'estimation de l'orniére.

L'étude paramétrique a montré, entre autres, la
nécessité de mieux appréhender la sensibilité des
crittres de dimensionnement aux variations
possibles des dimensions et des rigidités des
couches de chaussée (notamment des couches
bitumineuses). En outre cette étude a permis de
souligner I'importance qu'il convient d'accorder a
une meilleur connaissance des caractéristiques
mécaniques des couches bitumineuses et des
matériaux locaux constitutifs des corps de
chaussées, ainsi que leurs utilisation dans le cadre
d'une méthodologie de dimensionnement rationnel
des chaussées, ceci devrait permettre de réduire de
fagon substantielle le cofit de construction des
routes.




A.J.O.T. , International Publications, Série A, Vol.16, N° 1, 2003

Enfin, les résultats de la méthode d'estimation de
I'orniére présentée dans ce travail, montrent qu'il est
possible d'évaluer d'une maniére suffisamment
réaliste la profondeur de l'omiére (ainsi que sa
variation en fonction de la distance radiale) avec
une seule itération supplémentaire  aprés
convergence du processus itératif de calcul
réversible non-linéaire des contraintes dans la
structure de chaussée.
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Figure 9 — Section experimentale de chaussée analysée
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+66% -41% -44% -50%

-33% +35% +25% +55%
E,(5000 MPa)

+60% -14% -25% -18%

-60% +27% +57% +35%

Hg(040m) GNTCl GNT Cap GNTC2 [GNTCl1 GNTCap GNTC2 |GNTCl1 GNT Cap GNT c2
+25% -T% -2.5% -1.3% | -8% 2% -2% -20% -18% -16%
-25% +9% +2.5% +1.3% | +10% +3%  +2.5% +25% +22% +21%

E4(GNT CAP-D.)
GNT C1 -20% -20% -20%
GNT C2 +4.5% +5% +6%
 Esi(60MPa)
+50% -14% -4% -25%
-33% +20% +6% +30%

Tableau 10 - Principaux résultats de I’étude paramétrique
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Figure 15 - Déflexion et orniére de la structure de chaussée souple analysée
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ANALYSE DE LA PROPAGATION DES ONDES SISMIQUES
EFFET DES ONDES DE SURFACE

K. TOUNSI', M. HAMMOUTENE?
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Abstract

The object of the present study is the quantification of the relative importance of the surface waves (Love
et Rayleigh) in comparison with the body waves (P, SV, SH).

For that, an analytic approach based on the Thomson-Haskell method is used. The motion at the bed-rock
is simulated by using the empiric Green functions method.

The decomposition of the strong motion at the free surface is obtained and the effect of the local
conditions of the site is, separately, analysed for each one of the five natures of the seismic waves..

This analysis, also, carried on the modification of the evolutionary spectrum and the elastic response
spectrum associated.

Conclusions are deducted from this analysis and recommendations are given for a best consideration
of the surface waves in the simulation’s procedures of the strong seismic motion.

Résumé

La présente étude a pour objet la quantification de I'importance rclative des ondes de surface (Love
er Rayleigh) par rapport a celle des ondes de volumes (2, SV, SH).

A cet effet, une approche analytique basée sur la méthode de Thomson-Haskell est utilisée.
Le mouvement a la base rocheuse est simulé en faisant usage de la méthode des fonctions de Green
empiriques.

La décomposition du mouvement fort & la surface libre est ainsi obtenue et ’effet des conditions locales
de site est analysé en considérant séparément chacune des cinq natures d’ondes sismiques.

Cette analyse a, aussi, porté sur les modifications apportées aux spectres évolutifs ainsi que sur les
spectres de réponse élastiques associés.

Des conclusions sont déduites de cette analyse et des recommandations sont émises pour une meilleure
prisc en considérations des ondes de surface dans les procédures de simulation des mouvements
sismiques forts.

' Magister, Laboratoire de Génie Sismique et Dynamique des Structures, Département de Génie Civil,
Ecole Nationale Polytechnique, Alger, Algérie.

? Maitre de Conférences, Laboratoire de Génic Sismique et Dynamique des Structures. Département de

Génie Civil, Ecole Nationale Polytechnique, Alger, Algérie.
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1. INTRODUCTION

Lorsqu’un tremblement de terre sc produit, le
mouvement que ['on mesure en surface est
considéré comme la résultante de trois effets : la
source, la propagation et ['influence des
conditions  gcéologiques et  topographiques
locales. Les différentes observations et études
théoriques effectuées jusqu’a présent permettent
de distinguer trois types d’effets de site: les
effets dus aux dépdts géologiques peu compacts
et a leur géométrie, les effets dus a Ila
topographie et les effets dus a des discontinuités
latérales de la structurc locale du sous-sol.

Les grands séismes récents, notamment ceux de
Michoacan dit "de Mexico” (1985), d’Arménie
(1988) et de Californie (/989), ont mis
en évidence I'influence parfois énorme des
conditions géologiques sur le niveau et les
caractéristiques des mouvements du sol, et donc
des dommages. Comme ces conditions
géologiques sont, & priori, relativement faciles
a connaitre, il est légitime de chercher a intégrer
ces "effets de site” dans les réglements
parasismiques. Ceci implique a la fois une
meillcure connaissance “fondamentale” de la
physique sous-jacente aux effets de site, et une
quantification de ces effets qui soit compatible
avec cette physique sous-jacente. C’est dans
ce cadre qu’il convient de placer le travail
présenté dans ce rapport, et dont I’objectif est
une quantification simple des effets des ondes de
surface compte tenu des conditions locales du
site.

Les développements récents des méthodes
analytico-numériques ont permis de modéliser le
phénoméne de propagation des ondes et d’en
comprendre les fondement physiques. A cet
effet, une approche analytique basée sur la
méthode de Thomson-Haskell est utilisée.
Le mouvement a la base rocheuse est simulé en
faisant usage de la méthode des fonctions de
Green empiriques. Une investigation numérique
est notamment menée pour analyser I'effet des
conditions locales du site d’enregistrement.

Dans un second volet, nous présentons une
quantification de I’importance relative des ondes
de surface (Love et Rayleigh) par rapport a celle
des ondes de volumes (P, SV, SH). Une analyse
concernant les accélérations et la dispersion des
ondes de surface dans les couches superficielles
du sol, et leur effet sur le mouvement enregistré
en surface libre en identifiant les paramétres
dominant la contribution de ces ondes
au mouvement dl! 501.
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2. IDENTIFICATION DES ONDES

Les équations d'équilibre définies pour un ¢tat
élastodynamique sont a la base de l'analyse
mathématique de la propagation des ondes
sismiques [1], [2] 1, [3]-

Equation de NAVIER

!—lU.',_g,-""'(;\-"'H)U;,_ﬁ"'pJﬂ=pd; (1)

avec: pet A : paramétres de Lamé.

U : déplacement.

Jf : forces de volume appliquées.
En l'absence de force de volume f; , on aura, en
adoptant une notation vectorielle :

W VU A+ VTU bp U @)

ol représente le produit scalaire

V wvecteur gradient

V 2 opérateur Laplacien

L'équation (2) représente un systéme de trois
équations couplées. Le recours au concept de
décomposition vectorielle de Helmholiz nous
permet de découpler ces équations, en exprimant
le vecteur déplacement en termes de dérivées
d'un potenticl scalaire ( et 'un potentiel vectoricl
\f soit :

3)

U=Vp+Vay avec

Considérons la décomposition de Helmholtz du
vecteur de déplacement U, donnée par 1’équation

(3) ct injectons-la dans I'équation (2).
On aura :
1.1V{Vnp+\7/\\p]+{l+p)VV-[_V(p+VA\p)

= p%[?(p—é—?/\q)] 4)

or vVe=0 , Y{Vay )0 e ValTe)o

En réarrangeant les termes, on aura :

V(a2 1) Vio-p & }F\'_"A[Lt Viy—p ¥ }0

On peut satisfaire cette équation si les deux
termes entre crochets s'annulent

indépendamment, ainsi la représentation (3)
satisfait les deux équations suivantes :
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v? (p:%{'f)
Ch

Viy=—1-j ®)

=}k+2 1l

ol : ci

La solution générale des équations (5) est donnée
pa

I

p=A ex;{""m[x p—cp :H
Cpl~"_

w=8 e,r;{k—‘)(x P —Cs fﬂ
= | Cs\ ~ =

ou

(6)

p est un vecteur unitaire donnant la

direction de propagation des ondes et x le

vecteur position.

Le déplacement induit parallélement 3 la
direction de propagation, c'est-a-dire dans le sens
radial par rapport a la source, le type d’onde
générant un tel déplacement est dit onde de
compression ou onde P (onde irrotationnelle
ou longitudinale)

Le déplacement induit perpendiculairement 4 la
direction de propagation, le type d’onde générant
un tel déplacement est dit onde de cisaillement
ou onde S (onde de distorsion). Les ondes
polarisées dans le sens horizontal sont notées S/,
celles polarisées dans le sens vertical sont notées
SV.

Les vecteurs déplacements induits par les
différents types d'ondes sont donnés par les
expressions :

8o ,9¢ o 0w 40y
q”{ax'o'ﬁ‘) ’ UF’:[ % 05
et

Ust=(0,7.,0) (@)

L’interférence des ondes P et S avec la surface
libre et les interfaces des différentes couches
donnent lieu 4 des ondes non homogénes se
propageant dans la direction horizontale et dont
l'amplitude décroit exponentiellement avec la
profondeur, leur énergic est localisée prés de la
surface libre et peut se propager 4 grandes
distances. Ces ondes sont dites ondes de surface,
on en distingue deux types : les ondes de Love
ct les ondes de Rayleigh.

Les ondes de Love correspondent au cas
ol seules les déformations de cisaillement se
produisent. Elles sont générées par l'interférence
constructive des ondes SH. Au passage de l'onde,
le mouvement des particules est perpendiculaire
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a la dircction de propagation, et reste paralléle
4 la surface de la terre. Les ondes de Rayleigh
sont  par ailleurs caractérisées par des
déformations de cisaillement accompagnées de
déformations de volume. Elles sont générées par
l'interférence constructive des ondes P et SV a la
surface libre.

3. FORMULATION DE LA METHODE DE
THOMSON-HASKELL

La méthode que nous exposons ici a été
développée par Haskell pour les ondes de
volume SH [4], P et SV [5]. Il s'agit dune
méthode matricielle qui introduit un vecteur
détat S ayant pour composantes toutes les

quantités scalaires qui figurent dans les
conditions de continuité composantes de
déplacement, composantes de contraintes qui
s'exercent sur la frontiére plane d'une couche de
rang n. La formulation est inspirée des travaux
de Haskell [6], [7], [8], [9].

Considérons un systéme de » couches stratifiées,
ct soit S» le vecteur d'état correspondant a la

couche de rang n. En passant du sommet (de cote
z = zj,;) de cette couche au sommet (de cote
z = z,,) de la couche sous-jacente de rang n+/, on

obtient pour les vecteurs S» et S,,; une relation

linéaire via la matrice de transfert G, [10] :

'§'H+l (Zn)=Gar .S_:u (zn-1) (8)

Nous présentons successivement le cas des ondes
SH et celui des ondes P et SV. Nous désignerons
par H,=z, — z,, l'épaisseur de la couche de
rang ».

3.1. Onde SH

La matrice de transfert d’une couche est donnée
par :

- e
G cos ¢»;ﬁr; i (pn Sn)_ sin snHn 9
i (Lln SH)S.‘P‘I Snfn cos snlHn ( )
A )
ou: s5,=—cosO=kcos® avec 6:angle
o

d’incidence et c¢: vitesse de propagation des
ondes.

Par une relation récurrente, I'état de contrainte
d'une couche quelconque du milicu stratifié est
déterminé en fonction de ceux en surface

(61, [7]. [8].
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On procéde, ensuite, par un processus récurrent,
a la détermination de la matrice de transfert
globale du profil géologique, et on détermine
ainsi l'effet de la géologie du site sur le signal
sismique engendré a la source,

La matrice de transfert d’un profil est le produit
des matrices G; correspondant a chacune des
couches :

A=Gn-1-Gn-2- G2-Gi (IU)
Le déplacement superficiel est de :
2 Lirn Sn V,-f
. Hn Sn Alr—A21 (11)
Ainsi, I'amplification sera :
i Lln §n
2. Vi pnsn Ali—An a2

3.2. Ondes P et SV
Dans la couche de rang n, introduisons le vecteur
® de composantes (@i, Wi, @7 Wr ). Le vecteur

Sulttn, W, Oz Ox:) s'en déduit par :

[
Si=Ty Wu=To| " (13)
N o
Av;
T, étant la matrice :
J r —{' Sn i‘;?‘ f_Sn
T i pPn ir =i Pn Ly
2 Wngn =2 pnrsa Wngn =2 Mo ¥ Sn
—2Wnr pn —Ungn 2Un? Pn —n Gn
(14)
ol :
r=kp 'Yf?ep =ks '5”.?9.\' ' ﬂﬁkxﬂ' Co‘ﬁsu - Py =kpnco‘ﬁpﬂ
e
G

La transformation permettant de passer d'une
couche a la suivante :

Sn-t—l(.‘!n):Sn(Zn)‘:T;: DOn(zn )=Tn En On(zn-1)
=Tn En Ti Sa(zn1)
d'ou :

Gn=Tn En T! (15)

£, étant la matrice diagonale d'éléments :
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exp (ip, Hy),exp (is,H) , exp (-ip,H,) ,
exp (-is, H,)

A désignant la matrice produit de tout le profil :
A=Gn-1-Gn-2-+ G2-G
Soit R la matrice définie par :

R=T;' 4 (16)

» Dans le cas d’une incidence d’onde P pure,
en posant A= R3j Ra2—Ra1 Rs2 , nous
obtenons :

pour le déplacement superficiel (em surface
libre) :

w =-fi;l on 17)

et w=Llg,
»  Par contre, s’il s’agit d’une onde incidente
SV pure. On aura :

pour le déplacement superficiel (en surface
libre):

=t ,, < TR
1 A Wiy et w AW (18)

Les modifications induites par la géologie locale
des sites d’enregistrements ont été quantifides
par des facteurs d'amplifications reliant les
déplacements au niveau de la surface libre & ceux
induits au niveau du substratum rocheux.

L'approche par matrice de transfert (7-Matrix
Approach) proposée dans ce paragraphe peut étre
utilisée dans la résolution numérique de
problémes de propagation dans des milieux
a stratification plane, cylindrique ou sphérique.

4. ANALYSE DES ONDES DE SURFACE
4.1. Ondes de Love

Dans la couche de rang i, on a : ©Oafz)=(V;} Vi),

il vient que :

S” =L'IHISH_ Ll]n Sn J(I) n :'B’ ‘(Ii" ( l 9)

avec : sA=ka—wn Bl
Hn
On relie les vecteurs ®» aux fonctions de la
couche par la relation :
Dnfzn )=FEn q)n(Zn-I)=.En il Su(zn-1)

Lo exp(snfn) 0 ;
kLo E":li 0 exp(—sniin)

(20)
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d'ou :

S::(er)=Err (D::(Zn-l)zTn En T;r_i Sn(Zn—])——-Gn Sn(Zn—I)
(21)

La relation (21) permet de faire avancer la

solution générale S, du sommet d'une couche

a l'autre. On aura, donc en partant de la surface
libre oli la contrainte est nulle So =(¥,,0) et dans

le milieu inférieur d'indice / :
Dr=T;7 . GGt -G1-So=R-So (22)
dans ce milieu, on ne peut accepter que la
composante V,, (amortissement exponentiel avec
la profondeur).

La relation (21) ol ¥ =(0,¥,) conduit & une
condition sur le terme R;; de la matrice R :
Riyfw, k) =0 (23)
on détermine ainsi une vitesse de phase c(w).

4.2. Ondes de Rayleigh

Introduisons le vecteur @(d;.¢,, w5, v, ), le

vecteur So (U,. W, , o, , ©) , s'en déduit par

Sn=Tn ®n ol la matrice 7, est donnée par :

—ik -5n —i Kk Sn
Thi= m '—l'- k -Ih . —ik
= Wl -20ipnkm ol 2ipnkm
-2 Un km —Hn b 210 L kom —Lln In
24)
ol : rf=kr—@a—L0 =2

A2 Lin C}m
sh=k2—c2EL = fr—02.
[AE Cin
I, = k*+s,?
On passe du niveau z,.; (couche n) au niveau z,
(couche n+1) par la transformation :

S?_q-:(z:: )=Gn‘ -S_:n(.?n—l) (25)

ou : Gn=Tn(zn )-LEn-Tir \(zn-1)

ol £, est une matrice diagonale dont les termes
sont donnés par :

[ exp(mHn), exp(—mHn), exp(snHn), exp(—snHn) ]
On relie le potentiel ®,¢0,0,¢7,w; ) dans le

milieu inférieur au
Su(Uy, W,,0,0) par :

déplacement en surface

(]_szR So
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d'ou la condition :

RyRypy—Ri;R; =0 (26)

qui détermine une vitesse de phase c(w).

5. ETUDE PARAMETRIQUE

5.1. Ondes de volume

Dans ce qui suit, nous testons I’influence de la
variation de certains paramétres de la géologie
locale sur I’aspect quantitatif et qualitatif de la
modification induite par les stratifications du site
sur 'amplification du milieu (la réponse du
site). Les paramétres qui nous paraissent les plus
probants sont: la rigidité du milieu, le type de
radiations émises par la source, I’épaisseur de la
couche de sédiments et I'angle d’incidence des
ondes sismiques au rocher.

Les figures / a 4 illustrent les résultats de cette
étude. Ces figures montrent une altération
sensible du signal 4 'origine avec la variation
de :

®= larigidité du milieu dans lequel se propagent
les ondes (fig./), on note une amplification
plus importante en présence d’un sol
meuble.

= la radiation émise par la source (fig.2),
I"amplification est plus considérable en cas
d’incidence d’onde P ou SV.

= I'épaisseur de la couche de sédiments (fig.3),
on constate une diminution des valeur du
rapport d’amplification avec 1'augmentation
de D'épaisseur, malgré que les signaux
enregistrés montrent une amplification plus
importante pour de grandes épaisseurs de
sol. Ceci peut étre ramené au fait que pour
des hauteurs de sol importantes, les
fonctions de (ransfert  correspondant
exhibent un nombre de pics plus important
donc le contenu du signal au rocher se
trouve plus altéré que pour des épaisseurs
moins importantes.

Vu I’influence de ces paramétres sur le signal
recueilli en surface, il serait judicieux d’inclure
une estimation de [Pincertitude lide a la
variabilité de ces paramétres.

Par contre, une influence peu significative est
constatée pour une variation de [’angle
d’incidence (fig.4).

5.2. Ondes de surface
Dans ce paragraphe, nous étudions la sensibilité

de la dispersion des ondes de surface a la
variation du contraste et de la rigidité du milieu
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ainst qu’a la variation de [’épaisseur de la
couche de surface. Les résultats de cette analyse
sont présentés sur les figures 5a 9.

L’examen des figures montre une présence
croissante des modes de propagation donc une
diminution des fréquences modales avec
’augmentation du contraste (fig.5 er 6) et de
I’¢paisseur de la couche de surface (fig.6, 8 er 9),
les mémes tendances sont notées lors de la
variation de la rigidité du milieu du plus ferme
au plus meuble (fig.7). Ces résultats nous
permettent de conclure que les accélérations
induites par les ondes de surface sont & prendre
en compte pour des sites situés a des distances
épicentrales importantes (champ intermédiaire
a lointain) particuliérement pour des structures
implantées sur des sites meubles.

6. APPLICATION A LA SIMULATION
DES ACCELERATIONS DU SEISME D’EL
ASNAM DU 10 OCTOBRE 1980

Le modéle numérique développé lors de celle
étude est maintenant utilisé pour mettre en relief
I’effet des conditions géologiques locales du site
et leur influence sur la réponse du milieu dans lc
cas du séisme d’El-dsnam du 10 Octobre 1980.
On mettra en évidence, pour cec méme séisme, la
contribution des ondes de surface dans le
mouvement enregistré a la surface libre. A cet
effet, nous considérerons deux stations
d’enregistrement, la premiére située a El-Asnam
(7 km de l'hypocentre) et la deuxiéme a EL-Attaf
(30 km de [’hypocentre). Nous présentons les
résultats de la simulation au niveau des deux
stations, sur les figures 70 & 25.

6.1. Simulation du choe majeur au rocher par
Ia méthode des fonctions de Green
empiriques

La méthode des fonctions de Green empiriques
est une technique hybride (statistique-analytique)
ol on considére que le mouvement fort peut &tre
décrit par une superposition de mouvements
¢élémentaires (précurseurs ou répliques) qui ont
eu lieu dans la méme zone de rupture que le choc
majeur.

Pour la simulation du choc principal au rocher du
séisme d’El-Asnam, nous avons considéré
comme fonction de Green les enregistrements de
la réplique du 08 Novembre 1980 & 7h S4mn de
magnitude M; = 5.6 qui a eu lieu dans la méme
zone de rupture que I’événement majeur avec un
mécanisme similaire au foyer. Les résultats de
cette simulation sont présentés sur les figures /0
ct/l/.
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6.2. Calcul des accélérations en surface libre

Les résultats obtenus pour le calcul de I'histoire
temporelle en surface, dans le cas du séisme
d’'El-Asnam, mettent en évidence, dans les
domaines [réquentiel (fig./2 er 13) et temporel
(fig.14 et 15), de trés fortes variations des
amplitudes du mouvement pour des points situés
en surface libre par rapport aux points situés en
profondeur (assise rocheuse). Ceci est conforté
par le calcul des spectres de réponse en
accélération et en déplacement (fig. 16 a 19). Les
accélérations obtenues sont compatibles avec les
résultats établis par des experts sur la base de
constatations  effectuées in-situ sur le
comportement des structures et des ouvrages
d’art. En effet, les rapports de ce séisme font état
d’une dominance des accélérations verticales
estimées a des valeurs voisines de | g.

6.3. Ondes de
d’El-Asnam

surface lors du séisme

Le calcul des spectres de réponses permet de
constater qu’en considérant les ondes de surface
pour le séisme d’El-Asnam dans le cas des deux
stations, on note une différence de la réponse
pour les basses fréquences au dela desquelles la
différence devient insignifiante (fig.23). La
différence est accrue pour des distances
épicentrales importantes (fig.23). De ce fait, on
peut conclure que les ondes de surface apportent
une  contribution  considérable dans e
mouvement des sols lorsqu’il s’agit de sites
situés en champ intermédiaire ou lointain du lieu
de rupture de la faille.

La considération des ondes & surface dans le
calcul pour des sites situés en champ
intermédiaire ou lointain s’avérc nécessaire
particulierement pour des structures de faible ou
moyenne rigidité.

6.4. Evolution temporelle du contenu spectral
du séisme d’El-Asnam

Dans ce qui suit, nous déterminons 1'évolution
du contenu spectral des enregistrements du
s¢isme d’El-Asnam au cours du temps, ct ce pour
les deux différentes stations (El-Asnam
et El-Attaf). Les résultats obtenus & partir de ce
calcul sont illustrés sur les figures 24 a 27,

Ces figures montrent une altération du contenu
fréquentiel au fil du temps, les amplitudes
spectrales S7r,/) du mouvement de sol varient
avec le temps, ceci a pour effet de modifier les
caractéristiques de la réponse. En présence de
structures, cette altération du contenu spectral
conduit a la décroissance graduelle de la
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fréquence effective qui se traduit par un
ramollissement de la structure donnant lieu a des
amplifications significatives modifiant ainsi la
réponse. Dans ce cas, méme les ondes de surface
peuvent avoir un effet néfaste sur la structure.

7. CONCLUSION

Dans cette étude, une procédure a été développée
afin de quantifier la modification de I’histoire
temporelle des mouvements de sol, induite par
les conditions géologiques au voisinage des
stations d’enregistrement.

Les résultats ont montré que la variation du
mouvement en profondeur dépend seulement des
propriétés du site au-dessous du niveau ou est
calculé ce mouvement, les terrains de surface
jouent un rdle de filtre sélectif vis-a-vis du signal
issu du substratum. Ils donnent unc idée assez
fidéle de 'ordre de grandeur des altérations que
subit lc signal généré au rocher. Tous Ks
résultats montrent, a I’évidence, I'intérét ct
I'importance de la structure géologique et
géotechnique du sol et la nécessité de prendre en
compte, dans une stratégie parasismique, les
effets de site d’origine structurale par
l'acquisition de données expérimentales. Cet effet
joue un rdle déterminant dans le processus
d’évaluation de la réponse  sismique
particulierement pour une structure fondée sur un
sol flexible.

La présente étude a, notamment, mis en évidence
I’effet des ondes de surface (Rayleigh et Love)
sur le mouvement. La prise en compte des ondes
de surface introduit une nette modification de la
réponse pour les basses fréquences (/' < 2 /{z),
pour la gamme des hautes fréquences la
différence devient insignifiante. Cette différence
est accrue pour des sites situés dans le champ
intermédiaire et lointain, les ondes de surfaces
apportent dans ces cas une contribution
considérable dans le mouvement des sols.

La considération des ondes de surface dans le

calcul pour des sites situés en champ
intermédiaire ou lointain s’avére nécessaire

particuliérement pour des structures de faible ou
moyenne rigidité.
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Fig.13. Fonction de transfert du site de la station d’El-Attaf
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Fig. 15. Accélérations synthétiques en surface libre obtenues pour la station d’El-Arttaf a partir de
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Fig. 19. Spectres de réponse en déplacements obtenus pour la station d’El-Arttaf
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ANALYSE DE LA REPONSE SISMIQUE MONLINEAIRE DES
STRUCTURES SUR SOL ROCHEUX
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RESUME

L’objet de ce travail est d’analyser les effets des mouvements forts du sol sur la réponse des
structures présentant des déformations inélastiques. A cet effet, des mouvements sismiques
simulés sont employés, ces derniers font apparaitre la double nonstationnarité du signal sismique
tant en amplitude qu’en contenu fréquentiel. Ils sont arrangés par classes de (conditions locales de
site, magnitude, distance épicentrale). L analyse effectuée prend aussi en compte la nonlinéarité du
comportement des structures subissant des mouvements séveres du sol. Des modeles de
comportement nonlinéaires ont été développés pour représenter aussi bien les structures
métalliques que celles en béton armé, ces derniéres présentent des dégradations de la rigidité en
raison des fissurations. L’ étude a porté sur les structures construites sur sols rocheux.

ABSTRACT

The object of this work is to analyze effects of strong ground motions on the response of
structures presenting inelastic deformations. To this effect, simulated seismic motions are used,
these last make appear so much the nonstationnarity of the seismic in both amplitude and frequency
content. They are arranged by classes of (local soil conditions, magnitude and epicentral distance).
This analysis also tackes in account the linearity of the structure behavior undergoing strong
ground motions. Models of nonlinear behavior have developed to represent the metallic structures
as well that those made of reinforced concrete, these last present deterioration of the stiffness
because of concerte crack. The study.
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1 INTRODUCTION

Les tremblements de terre sont des phénomeéncs
auxquels on accorde une importance particuliére.
Ceci est bien justifié si I'on compte le nombre de
désastres provoqués par leur violence, soudaineté
et imprévisibilité. En effet, ils sont a I’origine de
pertes humaines considérables et ont un effet
dévastateur sur les sols et les structures. Le but de
ce travail est d’apporter une contribution a la
compréhension du comportement des structures et
leffet que peut engendrer une excitation
dynamique telle qu’une excitation sismique. En
effet, les expériences de séismes sévéres passés ont
montré la vulnérabilité des constructions vis a vis
des vibrations du sol. C’est la raison pour laquelle
toutes les mesures nécessaires doivent étre prises
pour assurer la sécurité des ouvrages construits en

zone sismique. Toutefois, pour des raisons
économiques, un certain niveau
d’endommagement peut étre toléré dans la

conception parasismique des structures[3]. Ainsi,
dans le but de concevoir des structures a la fois
sécuritaires et économiques, I’analyse dynamique
doit approcher au mieux le comportement réel des
structures.

Le probléme fondamental du calcul des
constructions parasismiques est celui de la
détermination de la réponse des structures & des
mouvements sismiques donnés. Les structures
soumises & de forts mouvements du sol subissent
des déformations inélastiques. La modélisation du
comportement doit dans ces cas se faire dans le
domaine nonlinéaire. La connaissance a tout
instant de I’¢tat de sollicitation régnant dans la

structure constitue ¢également une étape trés
importante  dans I'analyse dynamique des
structures.

2. OBIECTIFS

Pour mener a bien une analyse de la réponse
dynamique des structures soumises a des
mouvements forts du sol, il est nécessaire de [15]:

- Bien définir I’action sismique a laquelle va
&étre soumise la structure étudide;
- Choisir le modeéle le plus représentatif pour

modéliser le comportement de la structure en
prenant en compte les effets nonlinéaires :

- Définir des indices permettant d’évaluer
’endommagement de la structure aprés
sollicitation.

L'accélération du sol donnée par un enregistrement
accélérometrique définit un processus aléatoire de
caractére nonstationnaire. L utilisation d’un certain
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nombre de signaux différents est nécessaire pour
atteindre une précision statistique suffisante pour
la prédiction de la réponse des structures a des
mouvements sismiques futurs. Une procédure de
simulation peut étre utilisée pour générer, de
maniére  artificielle, des  accélérogrammes
correspondants @ des caractéristiques  biens
définies, liées au mouvement simulé. Dans le cadre
de ce travail, un modeéle de simulation de signaux
sismiques doublement nonstationnaire établi a
partir d’une banque de données mondiale [4] a été
utilisé pour générer des accélérogrammes arrangés
par classes de magnitude et distance épicentrale; le
sol étant considéré de type rocheux.

A fin d’analyser efficacement le comportement des
structures 4 un degré de liberté, un outil intégrant
différents modeles de comportement nonlinéaire a
€té développé, représentant aussi bien les
structures métalliques que celles en Béton Armé
(le modele EPP : élasto-plastique parfait et modéle
EPB :€lasto-plastique bilinéaire qu’on retrouve
généralement dans TPanalyse des structures
métalliques, le ‘Q model’, modéle CLO : Clough
et le modéle Tak :Takeda modifig, employés dans
le calcul des structures en béton armé sous flexion
et enfin le modéle MPO : bilinéaire orienté vers le
déplacement maximum représentant, en général, le
cisaillement dans le béton armé). La réponse & une
excitation sismique des systémes a un degré de
liberté est évaluée en considérant une relation
Force — Déplacement définie par une idéalisation
des courbes expérimentales. L’approche utilisée
pour la modélisation du comportement post-
¢lastique consiste & localiser la déformation
nonlinéaire en certains points et idéaliser la courbe
Force — Déplacement du matériau par des
segments de droites.

L’endommagement est évalué a travers un
paramétre caractérisant la réponse des structures
présentant des nonlinéarités ; c’est le rapport du
déplacement maximal atteint au déplacement
¢lastique limite et qu’on appelle facteur de
ductilité[1,5,6,7,8,9,10,11,14,15].

La modélisation numérique est un moyen
incontournable pour les analyses post-sismiques.
Elle constitue, également, un outil intéressant de
simulation en vue de la prédiction de la réponse
des structures & des mouvements sismiques futurs.
La méthode linéaire a été largement utilisée pour
sa simplicité et la qualité des résultats qu’elle
fournit. Cette méthode présente toutefois des
limitations importantes lorsque les structures
présentent de fortes nonlinéarités ; le recours a des
méthodes nonlinéaires devient alors nécessaire.
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Le progrés spectaculaire des outils informatiques
ct des techniques de convergence a permis le
développement des méthodes de calcul pour la
résolution  des  équations nonlinéaires du
mouvement. Nous avons opté pour la méthode
d’intégration pas & pas, appelée méthode
d’accélération linéaire qui semble donner des
résultats satisfaisants [2,7, 9,12].

Une €tude statistique a ¢té menée pour mettre en
¢vidence, a travers les spectres de ductilité, les
cffets de la ductilité sur la réponse des systémes a
un degré de liberté. La force élastique limite
nécessaire pour le calcul des spectres de ductilité
est déterminée a partir de la force latérale (a la
base de la structure) prescrite par les RPA 99 [16]
moyennant un coefficient de sécurité pris égal a 2,

L’analyse par spectre de réponse nous a permis de
mettre  en relief, outre Dinfluence des
caractéristiques des mouvements forts du sol
(magnitude et distance épicentrale), I’effet des
modeles de comportement sur la réponse des
structures a un degré de liberté, en utilisant des
accélérogrammes simulés. Ces résultats sont
présentés pour seulement trois modeles de
comportement choisis pour représenter chacun une
catégorie selon leur capacit¢ d’absorber de
I’énergie de déformation. Dans le cadre de ce
travail, nous nous sommes limit¢ au sol de type
rocheux.

3 PROCEDURE D'ANALYSE

Lorsque I'on veut étudier la réponse d’un systéme
considéré linéaire, la résolution basée sur le
principe de superposition que ce soit par I'intégrale
de Duhamel ou par [’étude dans le domaine
fréquentiel, donne généralement des résultats
satisfaisants. [l est & souligner que cette résolution
n’est valable que pour les systémes linéaires ou les
caractéristiques  physiques restent constantes
durant toute la réponse. Par contre, une structure
soumise a un mouvement fort du sol ne peut avoir
ce type de comportement, car elle subi des
détériorations considérables entrainant la
dégradation de ses caractéristiques durant
I’ensemble de la réponse. Ce qui nous a amené a
procéder par intégration (pas A pas) de ’équation
du mouvement, en passant par la forme
incrémentale.

3.1 L'EQUILIBRE DYNAMIQUE

LL’équation gouvernant 1'équilibre dynamique
d’une structure soumise a une excitation sismique,
a Iinstant ¢, est exprimée par :

m a(r) + ¢ u(t) + F[Ir(f)] =—m i (1)

ou ffuft)] représente la force de rappel, #, est

L}

I'accélération du mouvement a la base. Cette
équation peut s’écrire sous la forme suivante :
(1) + 28w u(2) + Rlu(0)) = —ii (1) (3.2)

ol Rfu(r)] désigne la force de rappel par unité de
masse, £ et w sont le taux d’amortissement
critique appelé coefficient d’amortissement et la
pulsation propre élastique du systéme non amorti,
respectivement.

L’équation d’équilibre indique que pour une

excitation # donnée, la déformation u(f) dépend

de o la pulsation propre, £ le taux d’amortissement
et u, le déplacement élastique limite, en plus de la
forme de la relation Force — déplacement.

3.2 CALCUL DE LA REPONSE
DYNAMIQUE

La méthode utilisée pour résoudre I’équation
d’équilibre dynamique est celle d’intégration pas a
pas, appelée méthode d’accélération linéaire. La
technique employée consiste a calculer la réponse
par incrément de temps A7, sous I’hypothése
d’accélération linéaire et de caractéristiques
mécaniques constantes durant chaque intervalle de
temps. La réponse nonlinéaire est calculée pour
chaque intervalle ot le déplacement et la vitesse
relatifs obtenus a la fin de chaque intervalle seront
considérés comme conditions initiales pour
I’intervalle- suivant. La nonlinéarité est prise en
compte en calculant de¢ nouvelles caractéristiques
au dcébut de chaque intervalle de temps. Pour la
commodité des calculs, Af est pris constant sur
toute la durée d’excitation. Le choix de Pintervalle
est trés important pour 'efficacité de la méthode,
en général, un rapport incrément — période Af /7T
inférieur ou égal a4 1/10 permet d’obtenir des
résultats satisfaisants.

La forme incrémentale de 1’équation d’équilibre
est donnée par ’expression suivante :

Adi) +2E@ AL() + @ R(DAu = — Aii (1) (3.3)
ou  Au,Auwn ,Ali représentes, respectivement,
I’incrément  de déplacement, de vitesse et
d’accélération, Aii est ’accélération incrémentale
du sol. R(1) représente la force de rappel dont
I"expression est la suivante :
K(1)

R(1) = (3.4)
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ou K est la rigidité du systéme a I'instant 7 et X Ja

rigidité élastique (initiale) du systéme.

A partir de I’hypothése de la méthode d’intégration
Pas a pas: dans un intervalle de temps Af,
’accélération varie lindairement et les
caractéristiques du systéme d’ou la rigidité restent
constantes, I’expression de la variation du
déplacement relatif découle comme suit :

AP(1)

Au(t) = R

(3.5)

ou

AP(t)=- dii,+ [%m )+3ii(t )}25&;[3&(;»%’_5(: ) } (3.6)

= 6 3
et K(1) =0’ R(t) + —— + 2E—— 3.7
0 (D +—=5+260—= G.7)
La variation de la vitesse s’exprime alors par :
Ad(t) = E";au(r) ~ 350 — %5;;(:) (3.8)
Ce qui donne a la fin de chaque intervalle ; -
u(t); = u(t),y + Aur) o

u(t), = u(t);_y + Au(r)

‘7" correspond a I’étape de calcul a I’instant i g
I’ correspond a ‘- At

Pour satisfaire I’équilibre dynamique,
I’accélération a 1’instant ¢, aprés chaque intervalle,
est calculée a partir de I’équation d’équilibre :

U(r) = ~ii; + 28wu(t) + @’ R(1)u(t) (3.10)

4 SPECTRES DE REPONSE
NONLINEAIRE

Le spectre de réponse est un diagramme donnant la
réponse maximale d’un oscillateur simple soumis a
une excitation sismique, exprimée en fonction de
sa période propre, de sa pulsation propre ou bien
de sa fréquence propre. En dynamique des
structures, la réponse représentée en spectre est
d'un intérét trés pratique pour l’ingénieur. La
réponse maximale, donc ’effort sismique maximal
auquel est soumis I’oscillateur peut étre évalué a
partir d’une simple lecture sur le diagramme du
spectre de réponse. En général, le spectre de
réponse dépend de I'excitation sismique, du taux
d’amortissement  critique, et de la loi de
comportement ainsi que de la ductilité des
structures étudiées.

4.1 SPECTRE D'ACCELERATION

une extension vers le concept d’analyse inélastique
s’est imposé pour représenter la réponse des
structures soumises 4 des mouvements sévéres du
sol [7,13,14,15]. Ce concept fait intervenir le
facteur de ductilité comme parametre de réponse
inélastique.

Le comportement sismique des structures dépend
essentiellement de leur ductilité. En effet, La
résistance sismique est basée sur I’interaction entre
la résistance élastique limite de la structure et sa
capacité de se déformer, donc, sa ductilité. La
résistance élastique limite est déterminée sur la
base de la limitation de la demande de ductilité
imposée par le mouvement du sol [15].

R(u)

R B
A

Ry b= - P
1
)
1
1
1
1
‘ —>
O iy Up u

Figure(4.1) comportement bilinéaire ou avec
dégradation de rigidité

Nous allons maintenant écrire les expressions du
spectre inélastique pour les systémes bilinéaires et
ceux avec dégradation de rigidité. Sur la figure
(4.1), on a représenté la premisre phase de
chargement dans ces systémes.

A Tinstant ¢, ou la vitesse s’annule c’est a dire,
au point B, le déplacement atteint sa valeur
maximale u,. I’équation d’équilibre dynamique
s’exprime par :

ﬂam + R(“m ) =0 (4‘ l)

avec :

U . I'accélération absolue a Pinstant ¢, et R(uy) :
la force de rappel maximale par unité de masse.
Cette force est exprimée, pour les systémes
bilinéaires et ceux avec dégradation de rigidité
par [14]:

Rmar = R(Hm) == }\’H\[}' -F-p(p = f}]/??‘-‘

Avec: p: le facteur de ductilité ; p=KyK est le
rapport de rigidité

(4.2)
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En substituant ’expression de R(w,) dans
I’équation (4.1),’équation d’équilibre devient :

Ui (ozuy[l + plpe— I)]= 0 (4.3)
les valeurs spectrales de réponse sont représentés
en fonction du déplacement élastique limite par les
relations suivantes :

Sy =1 1{\’! .
Su=o Sy; (4.4)
Si=m> Sy

Notons que, construire un spectre de réponse a une
excitation sismique, nécessite, outre
I’amortissement, le choix d’un facteur permettant
de classer les oscillateurs simples selon leur
ductilité. Ceci peut étre réalisé par I’introduction
du facteur de ductilité. Pour raison de conformité,
ceci ne peut étre fait de maniére directe, car le
déplacement élastique limite doit étre conforme &
la ductilité¢ imposée (fixée a travers le facteur de
ductilité) d’ol la nécessité d’un calcul itératif sur
la valeur du déplacement élastique limite donc sur
la valeur de la résistance ¢élastique limite [10,12].

4.2 SPECTRE DE DUCTILITE

Le déplacement maximal atteint par une structure
soumise a une sollicitation sismique constitue la
caractéristique la plus significative de [I’histoire
temporelle de sa réponse. Son rapport au
déplacement élastique n’est autre que le facteur de
ductilité mesurant la ductilité impasée par I’action
sismique a la structure. Elle peut étre estimée par
une analyse dynamique nonlinéaire de I’histoire
temporelle.

Pour étudier la demande de ductilité qu’impose un

séisme a une structure & comportement
nonlinéaire, nous allons suivre la procédure
suivante. Les structures sont ¢étudiées pour

différentes valeurs de la période propre, en prenant
les valeurs 0.1, 0.3 jusqu’a 4 secondes avec un pas
de 0.3, ainsi nous englobons aussi bien les
structures rigides que les structures flexibles.

La force élastique limite de la structure par unité
de masse est prise égale au double de la force
sismique de calcul prescrite par les RPA 99 [16],
autrement dit, avec un coefficient de sécurité égal
az,

La force élastique limite s’exprime alors par :

R,=2 ADQ y,

4.5
R 4.5)

93

Avec :

W: le poids de la structure; pour une masse

unitaire W est égal a g 1’accélération de la

pesanteur ;

A = 0.25: le coefficient d’accélération de zone,

donné en fonction de I'importance vitale de la

structure ;

R =5. :facteur de comportement de la structure ;

QO = 1.2 : facteur de qualité de la structure ;

D . facteur d’amplification dynamique moyen,

dépend de la nature du sol. Il est donné en fonction

de la période propre.
2.5 0T < ?:?

D={25y(T,/T)? 3 T, <7 <3.0s
250(T5/3.00233.0/T) 3 T230s

(4.6)

avec T : facteur de correction d’amortissement,

égal 4 un pour un amortissement de 5%

et 7,: période caractéristique, associée a la
catégorie du site. Rappelons que cette étude est
faite pour un site de type rocheux.

Une fois la force élastique limite déterminée, on
peut alors déduire le déplacement élastique limite
par :

R
u, =—2177 4.7

4~
le déplacement élastique limite étant défini, on
peut avoir la ductilit¢ imposée par [’excitation
sismique a partir de la réponse dynamique de la
structure pour différentes valeurs du taux
d’amortissement '

5 ANALYSE DE LA REPONSE
NONLINEAIRE DES
STRUCTURES A UN DEGRE DE
LIBERTE

5.1 HISTOIRE TEMPORELLE

La réponse d'une structure & comportement
nonlinéaire a fait I’objet d’un calcul numérique. La
méthode d’intégration pas a pas a été employée
dans les deux cas linéaire et nonlinéaire.

Nous avons, pour cela, Considéré une structure
dont les caractéristiques sont les suivantes:
période propre de vibration 7  égale a 0.8sec;
masse m égale a P'unité ; taux d’amortissement &
égal 4 5 % , soumise a deux séismes enregistrés : le
séisme Algérien Chenoua et El Centro, représentés
par leurs accélérogrammes sur la figure (5.1).

Nous allons analvser Deffet du modele de
comportement sur la réponse de la structure en
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utilisant, outre le modéle linéaire, les modéles
nonlinéaires représentés sur la figure (5.2), a
savoir, Elasto-plastique parfait (EPP) et bilinéaire
(EPB) avec p = 0.05, le ‘Q model” avec @ = 0.4 et
p = 0.5, Clough (CLO), Takeda modifié, avec

B =0, takl (a = 0.) et tak2 (a = 0.4), bilinéaire
orienté¢ vers le déplacement maximal (MPO). La
résistance élastique limite est prise égale au quart
de la résistance élastique du systéme linéaire
équivalent.

300 -
= € 226.6 Cm/s? & 4.20 sec
< | a
s 0 “"m’] irrrf‘f‘h‘f”f-'““"““ &
3 |
800 —— e
0 10 20 30 40 50 80
Temps (See)
CHENOUA (NS)
1989
300 —

Q€——— 210.10 Cm/s* & 11.46 sec

M ’W;}Lf'fw'ﬁg*“ (®)

Aceélératon (Cmes?)

20 30 60

Temps (Sec)

40 50

IMPERIAL VALLEY EARTHQUAKE -
EL CENTRO

MAY 18, 1940, 2037 PST

CORRECTED ACCELEROGRAM, 180 DEGREES,
CALTECH  HA00ISOURCE:  NISEE, UC.
BERKELEY, CALIFORNIA

Figure (5.1) Enregistrements
accélérométriques des séismes de
(a) Chenoua (b) El Centro

Sur les figures (5.3) et (5.4) on a représenté la
réponse de chaque modeéle en considérant I"histoire
temporelle du déplacement relatif et le diagramme
Force — Déplacement correspondant.

Draprés ces figures, il est clair que les
comportements tant ¢lastique que inélastiques sont
trés sensibles 4 I’histoire du chargement. Ces
figures montrent, également, une nette différence
entre  le  comportement  élastique les
comportements inélastiques, et ce. quelque soit
Pexcitation. On constate que dans le modéle

et
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¢lastique la position d’équilibre demeure fixe, le
systéme vibre autour du zéro pendant toute la
durée de I’excitation. Par contre, les systémes
inélastiques vibrent autour d’une nouvelle position
d’¢quilibre aprés avoir subi des déformations
permanentes, autrement dit, des déformations
iné¢lastiques. Cette nouvelle position d’équilibre est
trés apparente sur les digrammes ‘Force
Déplacement’ décrivant une concentration des
boucles d’hystérésis.

A la fin de la réponse, la structure ne posséde plus
les  mémes caractéristiques quelle  avait
initialement. Cette remarque peut étre utilisée
comme un point d’identification des nonlinéarités
géométriques, car, la dégradation de la rigidité
entraine une modification de la période propre du
systéme.

De plus, Les déplacements présentent des
amplitudes  différentes pour chaque modéle,
atteintes 4 des instants différents. La différence
entre les modeles nonlinéaires, justifie le fait qu’il
faut sélectionner avec soin le modéle le plus
représentatif selon le type, la taille et le matériau
du systéme étudié en plus de la nature des efforts
auxquels est soumis le systéme étudié,

5.2 SPECTRES
NONLINEAIRE

A travers I’analyse de la réponse dynamique des
structures représentées par une grande diversité de
modeles de comportement, plusieurs chercheurs
sont parvenus & classer les modéles de
comportement nonlinéaire en trois catégories,
selon leur capacité d’absorber de I'énergie de
déformation. La catégoriel : comprenant les
modeles présentant des boucles d’hystérésis
stables, ayant une grande capacité d’absorption
d’¢nergie de déformation : modéle €lasto-plastique
parfait EPP) et élasto-plastique bilinéaire (EPB) ;
la catégoric 2 : a laquelle appartient les modéles
présentant une dégradation de rigidité lorsque le
déplacement  plastique  augmente, tout en
maintenant unc capacité raisonnable d’absorption
d’énergie : modéle Takeda, modele Clough (CLO),
‘Q model’; et la catégorie 3 : représentant les
modeles ayant une capacité d’absorption d’¢énergie
extrémement  petite et présentant de fortes
dégradations de rigidité : modele Bilinéaire orienté
vers le  déplacement maximum(MPO). Ce
classement nous permet de réduire le nombre de
madeles nonlinéaires dans I’étude statistique. Nous
avons donc choisi un modéle de chaque catégorie :
le modele EPB pour la catégorie 1, le madéle CLO
pour la catégorie 2 et le modéle MPO pour la
calégorie 3.

DE REPONSE
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Le comportement des structures étant modélisé, il
est nécessaire de choisir des mouvement sismiques
représentatifs et en nombre suffisant pour mener a
bien une étude statistique. A cet effet, nous allons
utiliser un mod¢le de simulation de signaux
sismiques [4], développé a partir d’une banque de
données mondiale d’enregistrements réels, pour
générer des accélérogrammes arrangés par classes
de (conditions locales de site — magnitude —
distance épicentrale). Ce modele fait apparaitre la
nonstationnarité du signal sismique tant en
amplitude qu’en contenu fréquentiel. Nous nous
limitons pour le type de sol rocheux S0, a trois
valeurs de la magnitude (m2, m3, m4) et trois
valeurs de la distance épicentrale (dl, d2, d3)
englobant les champs proche, intermédiaire et
lointain. Les valeurs des magnitudes considérées et
la répartition des classes sont données comme
suit :

Tableau 5.1 : Répartition des classes
d’accélérogrammes simulés

dl(km) | d2(km) | D3(km)
455 m2<5.5 <15 15-30 > 30
5.5< m3 <6.5 <20 20—-40 > 40
6.5 md4<7.5 <25 25-50 = 50
Pour les neuf classes de séismes artificiels

(S0dIm2, S0dIm3, SO0dIlm4, ..., S0d3m4), en
générant 10 accélérogrammes par classe, nous
avons obtenu 90 acc¢lérogrammes simulés. Une
étude statistique a donc permis d’avoir des
résultats représentés par leurs valeurs moyennes.

5.2.1 Spectres de ductilité

Deux classes de séismes artificiels, relatifs a un sol
rocheux, sont utilisés, I’un correspond a un séisme
de forte amplitude en champ proche SOdlm4 et
Iautre correspond a un séisme d’amplitude
moyenne en champ intermédiaire S0d2Zm2. Pour
chaque valeur de la période naturelle, la demande
de ductilit¢ représente la moyenne des valeurs
correspondantes  associées a chacun des
accélérogrammes simulés. La figure (5.5) illustre
la variation de la demande de ductilité en fonction
de la période propre de vibration. En raison des
larges variations de la ductilité les résultats sont
représentés en échelle semi-logarithmique.

Nous pouvons facilement voir, d’aprés la figure
(5.5), que pour les trois modeles de comportement
nonlinéaire, indépendamment de excitation

sismique, la demande de ductilité dépend
nettement de la période propre de vibration, les
structures  rigides nécessitent  des  ductilités
beaucoup plus importantes que celles des
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structures  flexibles. Les structures flexibles
présentent des demandes de ductilité au plus égales
a un, ce qui signifie que leur comportement est
élastique, tandis que, les valeurs de la demandes de
ductilité¢ des structures rigides sont supérieures 2
un et pouvant atteindre environ 100 dans le cas du

séisme SOd1m4 (pour le modéle MPO a & =0),

traduisant ainsi des excursions de déformation hors
du domaine élastique. Cette remarque met en

évidence le comportement nonlinéaire des
structures  rigides. En outre, [Deffet de

I’amortissement sur la demande de ductilité est
important et se traduit par une réduction notable de
celle-ci. Toutefois, I"allure des courbes n’est pas
pour autant affecté par la valeur de
["amortissement considérée.

En plus, la demande de ductilité est affectée par
’excitation sismique. Contrairement au cas de
’accélérogramme S0d1m4 qui met en évidence les
déformations  inélastiques  qu’exhibent les
structures et qui se manifestent par les niveaux trés
élevés de la ductilité, I'accélérogramme S0d2m2
impose des demandes de ductilité beaucoup plus
faibles (au plus égales a deux lorsque
I’amortissement est nul et inférieures a un pour des
amortissements supérieurs a zéro). Ce qui signifie
que la structure se comporte de maniére élastique
lorsque le séisme est de faible intensité.

Par ailleurs, la figure (5.5) montre également que
la demande de ductilité est trés sensible au modéle
de comportement. En effet, les modéles
hystérétiques MPO (Bilinéaire orienté vers le
déplacement maximum)et CLO
(Clough)caractérisant la dégradation de la rigidité
exhibent des demandes de ductilité plus
importantes par rapport au modeéle EPB (Elasto-
plastique bilin€aire).

5.2.2 Spectres d'Accélération

Effet de la magnitude

Nous allons étudier I'effet de la magnitude a
travers les spectres de réponse en terme
d’accélération. Pour ce faire, nous allons construire
des spectre de réponse d’accélération pour une
plage de période : de 0.01 a 4.0s avec un pas de
temps de 0.01 et un taux d’amortissement de 5%.
La présente étude nécessite le choix de la ductilité,
les codes de calcul préconisent, dans le cas de
constructions conventionnelles, une ductilité de 4,
qu’on retrouve d’ailleurs trés souvent dans les
analyses nonlinéaires, nous avons donc opté pour
une valeur du facteur de ductilité égale a 4.

Pour les trois valeurs de la magnitude (m2, m3,
m4) mnous avons considéré trois  distances
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épicentrales pour englober les champs proche (d1),
intermédiaire (d2), et lointain (d3) ,et ce, pour les
trois modéles de comportement nonlinéaire.
chaque spectre est représenté par les valeurs
moyennes des spectres obtenus pour les 10
acc¢lérogrammes simulés caractérisant une classe
donn¢e. Chaque spectre est représenté par les
valeurs moyennes des spectres obtenus pour les 10
accélérogrammes simulés caractérisant une classe
donnée. Sur les figures (5.6), nous avons
représenté la pseudo — accélération spectrale en
fonction de la période propre des structures.

I est clair que, indépendamment du
comportement, la magnitude du séisme est un
parametre d’une influence considérable sur la
réponse des structures, Nous constatons qu’en
passant des faibles magnitudes aux plus fortes, les
valeurs de 1'accélération spectrale augmentent,
quelque soit la valeur de la période naturelle de la
structure et ce pour les trois valeurs de la distance
épicentrale.

La distinction des trois spectres correspondant aux
magnitudes (m2, m3, m4) est plus nette lorsqu’on
est en champs proche. En champ intermédiaire, un
rapprochement du spectre de magnitude m2 et
celui de magnitude m3 est constaté. Clest en
champ lointain que nous remarquons que pour des
périodes inférieures a 0.2s ( les hautes fréquences)
les pseudo — accélérations pour une magnitude m2
peuvent étre supérieures a celle correspondant i
une magnitude m4. En fait, ’effet de la magnitude
diminue, plus particuliérement en hautes
fréquences, lorsque la distance {picentrale
augmente jusqu’a n’avoir aucun effet lorsqu’on
dépasse une certaine distance (champ trés
lointain).

Effet de la distance épicentrale

Pour les trois valeurs de la distance épicentrale
nous avons analysé la variation des spectres
d’accélération en variant la magnitudes pour
chaque modele de comportement. Les figures (5.7)
illustrent I’influence considérable de la position de
la structure par rapport a la source de rupture.
Nous pouvons voir que, quelque soit la magnitude,
I"accélération spectrale croit lorsque la distance
¢picentrale diminue. I1 est & remarquer également
que pour une magnitude m3, un rapprochement des
spectres correspondant aux distances dl et d2 est
constat¢ et que lorsque la magnitude atteint le
niveau md, et pour des valeurs de la période
naturelle supérieures a 0.2 sec, I'effet des distances
dl et d2 est pratiquement identique. Ce-ci signiff¢
que pour de fortes magnitudes, délimiter le champ
proche et le champ intermédiaire n’est pas évident.
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Effet du modéle de comportement
Pour chacune des ncuf classes d’accélérogrammes
simulés, nous avons représenté, sur le méme
graphe, les spectres de réponses en terme
d’accélération correspondant aux trois modéles de
comportement nonlinéaires considérés dans ce
chapitre (EPB, CLO et MPO),

La figure (5.8) illustre donc I’influence du modéle
de comportement nonlinéaire sur la réponse des
structures aux mouvements du sol. Quelque soit la
distance  épicentrale et la magnitude de
I'excitation, I'accélération spectrale est plus
importante pour le modéle MPO que pour les
modéles CLO et EPB. La distinction entre les trois
modeéles est plus nette dans le cas de fortes
magnitudes (m4), et elle se manifeste plus
particuli¢rement entre les périodes 0.04 et 0.4 sec,
c’est a dire, autour de la valeur maximale du
spectre.

Pour illustrer cette différence, notons que lorsque
les structures sont soumises a la classe
d’accélérogrammes S0d1m4, un pic d’accélération
de 516,86 Cm/s* (a T=0.1 sec) est atteint pour le
modele MPO, dans le modéle CLO, le pic
d’accélération est de 378,37 Cm/s® (a t=0.09 sec)
et il est de 320. Cm/s* (3 t=0.14 sec) pour le
modéle EPB. En effet, ’amplitude de la réponse
des structures présentant un comportement MPO,
caractérisant de fortes dégradations de rigidité et
une treés faible capacité d’absorption d’énergie de
déformation, est plus importante par rapport aux
structures dont le comportement est EPB et CLO
ayant une grande et moyenne capacité d’absorber
de I’énergic de déformation, respectivement.

6 CONCLUSIONS

L’objectif de ce travail est d’analyser les effets des
excitations sismiques sur le comportement des
structures présentant des nonlinéarités. Nous avons
développé un outil pour le calcul de la réponse
dynamique des structures a un degré de liberté
intégrant plusieurs modéles de comportement
nonlinéaire. Les mouvements du sol étant
représentés par des accélérogrammes qui font
apparaitre la nonstationnarité du signal sismique
tant en amplitude qu’en contenu fréquentiel. A
travers cette étude, nous avons pu conclure qu’en
général, la réponse sismique des structures dépend

essentiellement des caractéristiques des
accélérogrammes  enregistrés, des  relations
constitutives du modéle de comportement

analytique et de la période naturelle du systéme.
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Suite a I'analyse de I'histoire temporelle et des
spectres de réponse, il en ressort les conclusions
suivantes :

comportement nonlinéiares dépend du type, de
la taille ¢t du matériau de la structure étudiée.

*U Il a été mis en évidence qu’un changement de
* J Lorsque une structure présente des

déformations inélastiques, a la fin de Ia
réponse, elle ne posséde plus les mémes
caractéristiques qu’on considérait constantes
dans le domaine élastique. La dégradation de
la rigidit¢ entraine une modification de la
période propre du systéme, cette derniére est
augmentée.

01l a été constaté que pour des niveaux de

ductilité croissants |’accélération spectrale
diminue, et par la suite la force latérale
maximale de dimensionnement & considérer
dans le calcul parasismique.

*1Les modéles de comportement stables (EPB)

présentent, en général, des demandes de
ductilité inférieures a celles correspondant aux
modeéles (CLO, MPO), c’est probablement
parce que les modeles EPB dissipent plus
d’énergie de déformation. On peut dire qu’cn
général, il y a une différence des demandes de
ductilité entre les petites et grandes périodes
(structures rigides et structures flexibles,
respectivement) et aussi entre les structures en
acier et celles en béton armé en plus de ’ordre
d’importance de la structure considérée. En
fait, La demande de ductilité¢ rend compte de
la maniére dont le niveau d’excitation se situe
par rapport a Délasticité du systéme. Une
structure  ductile dissipe plus d’¢énergie
hystérétique qu’une structure moins ductile.

* 1 Aussi on pu constater que plus le modéle de

comportement est stable ( ayant une grande
capacité d’absorption d’énergie de
déformation), moins est 'amplitude de la
réponse de la structure qu’il caractérise. Les
modeles caractérisant la dégradation de
rigidité (CLO, MPO) nécessitent une force
latérale pour le dimensionnement, plus
importante que celle d’un modéle stable sans
dégradation de rigidité (EPB). Néanmoins, il
demeure que, quelque soit le modeéle de
comportement nonlinéaire considéré, il offrira
certainement un gain économique
considérable sans pour autant prendre de
grands risques au niveau de la sécurité. En
effet, lorsque le comportement d’une structure
est fortement nonlinéaire il est plus judicieux
d’utiliser un spectre de calcul nonlinéaire pour
prendre en compte les déformations
inélastiques. Dans [’analyse dynamique des
structures  'utilisation des modéles de

la magnitude et de la distance épicentrale, en
maintenant les autres paramétres constants,
peut avoir une influence significative sur le
spectre de réponse des structures a n’importe
quel site donné. La réponse dynamique est
d’autant plus importante que ’on se situc le
plus prés de la source de rupture. On a
également constaté que, quelque soit le
comportement de la structure, I’amplitude de
sa réponse est d’autant plus importante que la
magnitude du séisme auquel elle est soumise
est forte. Néanmoins, I'effet de la magnitude
diminue, plus particulierement en hautes
fréquences, lorsque la distance épicentrale
augmente  jusqu’a n’avoir aucun effet
lorsqu’on dépasse une certaine distance.

* [ Nous avons présenté a la fin de cette étude des
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spectres normalisés pour le calcul nonlinéaire
des structures implantées dans un sol rocheux,
en plus des spectres élastiques, en considérant
une probabilit¢ de confiance de 95% de la
moyenne. Les spectres nonlinéaires sont
représentés, en considérant trois niveaux de
ductilité (2 pour les structures en béton armé,
4 pour les structures en acier et 6 représentant
un cas limite), et ce, pour trois modéles de
comportement nonlinéaire : EPB (relatif a des
constructions en acier), CLO (pour les
structures en béton armé subissant des
flexions), et MPO (pour les éléments en béton
armé soumis a des efforts de cisaillement).
Les excitations étant caractérisées par leur

magnitude et distance ¢épicentrale. Neuf
classes d’accélérogrammes ont €té
considérées, englobant un intervalle de

magnitude de [4.5 & 7.5] a différentes

distances de la source;
intermédiaire et lointain.

champ proche,
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