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Résumé

Les barrages poids en béton sont des ouvrages stratégiques pouvant étre implantes
dans des zones de forte sismicité et dont il est primordial d’assurer la sécurité. Dans cette
thése, on se propose d’entreprendre une analyse sismique non linéaire afin d’évaluer la
réponse fortement non linéaire des barrages poids en béton. Du fait que le béton a une trés
faible résistance a la traction, il est susceptible de se fissurer et ceci est I’une des principales
causes d’endommagement des barrages poids en béton. Dans le cadre de la méthode des
éléments finis, la modélisation de la fissuration se fait a travers un modele de la fissuration
discrete ou répartie. Dans notre travail on a adopté le modele de la fissuration répartie car il
est le plus populaire et est implémenté dans le code de calculs ADINA. Pour le béton, un
modele considérant les principales caractéristiques du béton  (lois constitutives en
compression et en traction avec prise en compte de 1’adoucissement en compression, du
raidissement en traction et 1’ouverture et la fermeture des fissures) a été adopté. La
modélisation de la structure du barrage et du sol été faite par éléments finis bidimensionnels.
Pour le fluide, I’hypotheése de I’incompressibilité de I’eau a été prise en compte a travers
I’approche de la masse ajoutée de Westergaard. Une simulation numérique intensive a été
entreprise pour visualiser les profils de la fissuration dans le corps des barrages a travers
I’é¢tude de trois barrages ayant des hauteurs différentes et soumis a des accélérogrammes
ayant différents contenus fréquentiels. Les résultats obtenus permettent d’identifier les zones

potentielles ou un endommagement important est susceptible de se développer.

Mots clés : barrage poids, Eléments finis, Analyse non linéaire, Modele de la fissuration

répartie, Energie de fissuration, béton, Interaction fluide structure.



Abstract

Concrete gravity dams are strategic structures that can be implemented in high
seismicity areas and whose security must be ensured. In this thesis, we intend to undertake a
seismic nonlinear analysis to evaluate the strong nonlinear response of concrete gravity dams.
Concrete has a low tensile strength, thus, it can crack and this is one of the main causes of
damages in concrete gravity dams. In the framework of the finite element method, either the
discrete cracking model or the smeared cracking model can be used to model cracking. In our
work, we have adopted the smeared cracking model since it is the most popular and is
implemented in the ADINA code. For concrete, a model taking into account the main
characteristics of the behavior of concrete (constitutive laws in compression with softening in
tension with stiffening and the opening and closing of cracks) has been adopted. A bi
dimensional finite element model has been used for modeling the structure of the dam and the
soil. For the fluid, the incompressibility hypothesis of water has been taken into account
through the Westergaard approach of added masses. An intensive numerical simulation has
been undertaken to visualize the profiles of cracks in the body of the dams through the study
of three dams with different heights subjected to accelerograms with different frequency
contents. The results obtained allow identifying the potential zones where important damages

can develop.

Keywords: Gravity dam, finite element, nonlinear analysis, smeared crack model, fracture energy,

concrete, fluid-structure interaction.
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a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?

Figure 5.27 : Barrage C, accélérogamme de Sakara:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?

Figure 5.28 : Barrage C, accélerogamme de Chichi:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?

Figure 5.29 : Accélérogramme de New hall (H) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) SPectre de rEPONSE.......cc.cevveieericiceiee e

Figure 5.30 : Accélérogramme de New hall (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) SPectre de rEPONSE.......c..cevveiierieeiceee e

Figure 5.31 : Accélerogramme de Array (H) et spectre de réponse:

a) Accelérogramme, b) SPectre de rEPONSE.......ccvcvieieerieireee e

Figure 5.32 : Accélerogramme de Array (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) SPectre de rEPONSE.......cc.cevveiireiicicceee e

Figure 5.33 : Accélérogramme de Corralitos (H) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse.........ccoevevveeveeerisicieseene,
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Figure 5.34 : Accéléerogramme de Corralitos (V) et spectre de réponse:
a) Accélérogramme, b) SPectre de rEPONSE.........ccovvvveirireierieeie e 119

Figure 5.35 : Accélérogramme de Petrolia (H) et spectre de réponse:
a) Accélérogramme, b) SPectre de rEPONSE........cccvvcirireirieeee et 120

Figure 5.36 : Accélérogramme de Petrolia (V) et spectre de réponse:
a) Accelérogramme, b) SPectre de rEPONSE.......cc.ceveiieieeseiee e 121
Figure 5.37 : Barrage A, accélérogamme de New hall:

A)H, D) HHFV oo eeeeeessseeeee e e ss e 122

Figure 5.38 : Barrage A, accélérogamme de Array:
A)H, D) HAEV ot e 123

Figure 5.39 : Barrage A, accélérogamme de Corralitos:
QAJH, D) HAEV ot ettt 124

Figure 5.40 : Barrage A, accélérogamme de Petrolia:
E) L T 2) 1L 20O OO 125

Figure 5.41 : Barrage B, accélérogamme de New hall:
AVH, D) HAEV o e 126

Figure 5.42 : Barrage B, accélerogamme de Array:
E) 1 T 2) I w20 OO 127

Figure 5.43 : Barrage B, accélérogamme de Corralitos :
) L T 2) 1L k20RO 128

Figure 5.44: Barrage B, accélérogamme de Petrolia:
A)H, D) HAEV e e e 129

Figure 5.45 : Barrage C, accelerogamme de New hall:
) L P )T Y20 130

Figure 5.46 : Barrage C, accélerogamme de Array:
) L P ) T Y20 131

Figure 5.47 : Barrage C, accélérogamme de Corralitos:
A)H, D) HAEV o e 132
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Figure 5.48 : Barrage C, accelérogamme de Petrolia:

AYH, D) HHEV oo oo

Figure 5.49 : Barrage A, Energie de fissuration:
Accelérogramme de Dar el beidha
a)G¢=200[N/mm] , b) G;=600[N/mm], c) G¢=1000 [N/mm]

Figure 5.50 : Barrage B, Energie de fissuration:
Accélérogramme de Dar el beidha
a)G¢=200[N/mm] , b) G;=600[N/mm], c¢) G¢=1000 [N/mm]

Figure 5.51 : Barrage C, Energie de fissuration:
Accélérogramme de Dar el beidha
a)G¢=200[N/mm] , b) G;=600[N/mm], c¢) G¢=1000 [N/mm]
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Notations

'E = Latangente multiaxiale équivalente du module de Young au temps t (la lettre
supérieure a la droite " t " réfere le temps).

E, = Le coefficient tangent initial uni axial (toutes les quantités uni axiales sont
identifiées avec " ~ ).

Es = Le module sécant uni axial qui correspond & la contrainte ultime uni-axiale,

S

el

&8

esli
c
I

Le module sécant uni axial qui correspond a la contrainte ultime uni-axiale,

0

o
I
&8

u

[eo28

‘E,i = Le module tangent uni axial dans la direction de ‘oy;.

tei]- = Les déformations totales

e = Les déformations incrémentales

'8 = La déformation uni-axiale

€. = La déformation a la compression uni-axiale ultime qui correspond a 6. (€. < 0)

&, = La déformation compressive uni-axiale ultime
toi]- = Les contraintes totales
oj;; = Les contraintes incrémentales
& = La contrainte uni-axiale

G, = La contrainte a la traction retranchée uni-axiale

G¢p = Lacontrainte a la traction retranchée uni-axiale a la pré-fissuration

(0 <Gy, <Gy). est noté que si G, = 0, ADINA mets Gy, = G.
6. = La contrainte & la compression uni-axiale maximale (G, < 0)
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G, = La contrainte & la compression uni-axiale ultime (G, < 0)

t

DI
DII
DCI‘

TCI‘

opi =La contrainte principale en direction de i ( ‘opy = ‘o, = ‘op3)

Module de rigidité au mode I

Module de rigidité au mode II

Matrice constitutive de la fissure

Matrice constitutive élastique

Matrice constitutive élasto-fissure
Matrice constitutive élasto-plastique
Module de Young du béton

Module de cisaillement du béton

Energie de fissuration du béton au mode I

Matrice transformée de la fissure

f(o,k) = 0 Surface produite

Agf”
Aoi”

Uth

cr

Yt

Ccr

I

Force de compression du béton

Force de traction du béton

Largeur de la bande de la fissure, Module de durcissement
Parameétre scalaire qui amplifie le vecteur de déplacement plastique
Nombre de changement de statut (position) de la fissure critique
Combinaison

Nombre d'orientations de la fissure répartie distincte a chaque point
d'intégration.

Pression hydrostatique

Itération

Vecteur de déformation incrémental

Vecteur de déformation incrémental de la fissure (Dans (SLCF))
Vecteur de contrainte incrémental de la fissure (Dans (SLCF))
Angle limite (seuil)

Fonction de rétention du cisaillement

Déformation cisaillement de la fissure

Vecteur déformation

Vecteur déformation de la fissure
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(SLCF)
(SCG)
(SDOF)
(CAA)
(HHT)
(WB2)
(CH)

Vecteur déformation de la fissure (Dans (SLCF)
Déformation normale de la fissure
Angle entre I'axe global x; et I'axe normal de la fissure
Parameétre de durcissement
Contrainte normale de la fissure
Contrainte de cisaillement de la fissure
Vecteur contrainte
Contrainte effective
Vecteur contrainte de la fissure (Dans (SLCF)
Coefficient de Poisson de la fissure
Systeme local des coordonnées de la fissure
Systéme des coordonnées globales
Systéme a un degré de liberté
Accélération constante moyenne
Meéthode de Hilbert, Hughes et Taylor
Méthode de Wood, Bossak, et Ziekiewicz
Méthode de Chung et Hilbert
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1. Introduction générale

Les barrages poids en béton sont des ouvrages vitaux ayant plusieurs fonctions:
alimentation en eau, production d'électricité et contrdle des crues. Un grand nombre de
barrages a €té construit a travers le monde dans des zones de forte sismicité et les séismes
peuvent altérer leur fonctionnalité et provoquer des dommages catastrophiques pouvant
entrainer de lourdes pertes en vies humaines et des dégats matériels considérables. Le systéme
réservoir-structure est un probléme d'interaction fluide-structure et peut étre considéré comme
un systéme couplé ayant deux domaines: le fluide et la structure. Bien qu'un dommage mineur
sous forme de fissuration limitée soit acceptable, une fissuration intensive résultant en une
instabilité structurale et la perte du réservoir doit étre évitée. Donc, il est primordial de
modéliser la fissuration induite par un fort séisme lors de I'évaluation de la sécurité des
barrages. Jusqu'a présent, deux approches ont été développées pour modéliser la fissuration
des barrages poids en béton. La premiére approche, appelée modeéle de la fissuration discrete,
simule la fissuration discrete observée en se basant sur les principes de la mécanique de
rupture avec une technique automatique de remaillage pour modéliser la propagation de la
fissuration. La seconde approche, appelée modele de la fissuration répartie, utilise des
modeles et consiste en la modification de I'équation constitutive régissant le comportement du

béton.

2. Synthése bibliographique

Léger et Bhattacharjee (1995) ont entrepris des analyses sismiques non linéaires a
I'aide d'un modele en éléments finis en fissuration diffuse sur un barrage poids de 90m de
hauteur situé présument dans l'est du Canada. Des matrices de taille réduites indépendantes
des fréequences ont été ajoutées pour représenter les effets d'interactions entre le réservoir et la
fondation. Des analyses parameétriques ont été effectuées pour montrer l'influence des
conditions initiales introduites par la température hivernale, et l'influence des mécanismes
d'interaction de la fondation et du réservoir, sur le comportement sismique non linéaire du
barrage. Ils ont conclu que le mouvement du sol choisi ne semble pas critique pour la
sécurité de la structure quand les effets de la température ne sont pas pris en considération et
I'intensité réduite de la fissuration est due a la flexibilité ajoutée et aux mécanismes de

I'énergie de dissipation induits par les effets de I'interaction avec la fondation.
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Taylor (1996) a décrit une méthodologie pour l'utilisation d'un code de calculs par
éléments finis (ADINA) pour entreprendre une analyse sismique non linéaire d'un barrage
poids en béton ayant une hauteur de 60 m en considéerant les non linearités dans la barrage et
la fondation, l'interaction fondation-structure, I'amortissement radial et le couplage fluide-
structure. Les principales conclusions de ce travail sont : l'utilisation de codes de calculs avec
précaution permet d'avoir un apercu sur les scénarios possibles de rupture et une fissuration

est possible dans le barrage et la fondation.

Pekau et Yuzhu (2004) ont indiqué que le barrage de Koyna ayant une hauteur de
103m, a été endommagé durant le tremblement de terre du 11 Décembre 1967 a cause de la
propagation de la fissuration dans le corps du barrage. Dans leur étude, ils ont entrepris une
étude dynamique sur le barrage de Koyna en utilisant la méthode de I'élément distinct. Ils ont
simulé les deux principaux modes de rupture du barrage fissuré : renversement ou glissement
du bloc supérieur durant un séisme. lls ont conclu que les fissures horizontales et inclinées a
I'amont ont une marge de sécurité importante alors que les fissures inclinées a I'aval résultent

en des ruptures sous mouvements de sols ultérieurs.

Ghanaat Yusof (2004) a présenté lI'approche des modes de rupture pour I'estimation de
la sécurité sismique des barrages. Il a discuté quelques modes de rupture qui peuvent affecter
la stabilité du barrage en béton et sa fondation, tels que la sur contrainte, le glissement,
I'ouverture du joint, et beaucoup d'autres. Il a proposé un nouveau critére de performance qui
démontre que la sur contrainte entraine I'ouverture du joint, la fissuration et peut mener a la
rupture. Cette évaluation de la performance proposée implique deux analyses 1’une élastique-
linéaire et I’autre non linéaire incluant les effets de I'interaction barrage-eau et de I'interaction
barrage-fondation. 1l a conclu que l'approche des modes de rupture proposée fournit une
méthodologie systématique pour I'estimation de la performance sismique et le niveau
probable de I'endommagement dans I’intervalle de contréle de I'endommagement du

comportement.

Javarmandy et al., (2005) ont examiné les variations de la pression d'eau le long des
fissures en béton avec le mouvement des parois théoriquement et expérimentalement. Ils ont
étudié les effets de parameétres clés. lls ont inclus la fréquence de I'excitation, le minimum de
I'amplitude du déplacement de I'ouverture de l'orifice de la fissure, et la pression élevée
statique initiale sur la magnitude de la pression développée. Ils ont conclu que le mécanisme

du développement de la fissure dans le nouveau développement de la fissure et son
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mouvement cyclique ouverture-fermeture subsequent durant le tremblement de terre est

fondamentalement similaire pour une fissure existante.

Mirzabozorg et Ghaemian (2005) ont étudié le barrage Morrow-point en utilisant
I'approche de la fissure répartie pour modéliser le comportement statique et dynamique de la
masse en béton dans I'espace tridimensionnel en incluant les divers aspects pour simuler le
comportement non linéaire de la masse béton dans les barrages en béton. Ils ont trouvé que le
modele proposé est précis et prédit bien les profils des fissures. La précision et la stabilité du
modele propose a été vérifiee en utilisant des algorithmes de contréle direct et indirect en
déplacement. Il a été trouve que le modéle proposé est précis et prédit bien les profils des
fissures. La précision et la stabilité du modeéle proposé a été vérifiée en utilisant des
algorithmes de controles direct et indirect en déplacement. Il a été trouvé que le modéle
proposé est précis aussi bien dans la prédiction du chemin de la propagation de la fissure que
dans la détermination de la charge ultime de la structure et du comportement post-pic sous

charges statique et dynamique.

Pierre Leger et al., (2005) ont développé un modeéle théorique pour représenter les
variations transitoires des sous-pressions dans les fissures du béton sous I'effet du mouvement
sismique des parois. lls ont d'abord effectué des essais pour valider le modéle proposé. Le
modele proposé a été ensuite implémenté dans un logiciel par éléments finis non linéaire a
fissuration discréete pour l'analyse sismique hydromécanique couplée des barrages en béton.
Un barrage de 90m de hauteur a par la suite été analysé. Les résultats obtenus montrent que
I'eau peut pénétrer dans une fissure sismique produisant une saturation partielle. De fagon
globale on note une réduction des sous-pressions lors du mode d'ouverture de la fissure par
rapport aux valeurs pré-sismiques, ce qui est favorable pour maintenir la stabilité sismique au

glissement vers l'aval.

Mirzabozorg et al., (2008) en évaluant la performance sismique des barrages poids en
béton ont trouve que la maniere dont la variation spatiale des mouvements des sols excite
I'interaction barrage-réservoir revét une grande importance. La fondation est supposée rigide
et le fluide compressible est modélisé par des éléments finis fluides en utilisant le code de
calculs ABAQUS. Le béton en traction est modélisé par une approche basée sur la théorie de
I'endommagement. Leurs principales conclusions sont : 1- le profil de la fissuration est

différent suivant que l'excitation est considéré uniforme ou non et 2- les contraintes
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maximales en traction et les déplacements de la créte sont plus importants en cas d'excitation

non uniforme.

Kimata et al., (2008) ont utilise une analyse dynamique de la propagation de la
fissuration pour évaluer la sécurité sismique des barrages poids en béton sous de grands
séismes. Du fait que les caractéristiques d'amortissement jouent un réle important dans
I'initiation et la propagation de la fissuration dans le corps du barrage, ils ont d'abord discuté
les caractéristiques d'amortissement en comparant les résultats d'essais sur tables vibrantes
avec ceux obtenus par une analyse dynamique de la propagation de la fissuration et ont
ensuite entrepris une analyse dynamique de la propagation sur un modele a échelle réelle pour

rendre plus claire l'initiation et la propagation de la fissuration durant de grands séismes.

AliReza Amini et al., (2008) ont étudié I'impact de l'interaction barrage-réservoir-
fondation sur la réponse non linéaire des barrages poids en béton, en utilisant un modele
bidimensionnel en éléments finis et l'approche de la fissuration répartie. La principale
conclusion de cette étude est que la considération de l'interaction barrage-réservoir dans les
analyses non linéaires revét une grande importance car elle améliore la prédiction de réponse

non linéaire des barrages en béton.

Burman et Reddy (2008) ont examiné le barrage de Koyna sous trois excitations:
Koyna, Northridge et EI-Centro. Les excitations sont appliquées pour les mémes propriétés du
matériau. lls ont essayé d'identifier les effets de la flexibilité et de la rigidité sur la réponse
sismique du barrage poids en béton en utilisant SAP2000 et le modéle de plasticité basé sur le
comportement hystérique proposé par Wen, qui est capable de représenter le comportement
fortement non linéaire sous les deux chargements cyclique et aléatoire. Ils ont conclu que les
résultats obtenus illustrent clairement I'importance de I'analyse non linéaire du systéme couplé
barrage-fondation et que la non linéarité de la fondation peut accroitre ou décroitre la réponse
en déplacements qui dépend des caractéristiqgues du mouvement du terrain, des propriétés

environnantes de la fondation et du type de la structure.

Q. Cai et al., (2008) ont développé un modeéle de la fissuration répartie basé sur la
mécanique de rupture non linéaire qui permet de considérer un adoucissement linéaire ou
bilinéaire et suppose un coefficient de rétention en cisaillement en fonction de la contrainte
normale a la fissure. Une vérification de I'objectivité par rapport au maillage a été entreprise.
Une étude comparative a montré l'utilitté du modéle proposé et a indiqué que les résultats

obtenus avec ce modele étaient meilleurs que ceux prédits par la résistance des matériaux. Ils
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ont ensuite entrepris une analyse paramétrique concernant les paramétres de rupture et de la
réponse en fissuration. La principale conclusion est qu’en genéral, les paramétres de rupture
n'ont pas une influence prépondérante sur la réponse en déplacement du barrage mais par

contre, ils ont une influence importante sur les profils de la fissuration.

Motamedi et al., (2008) ont étudié l'interaction barrage-réservoir-fondation durant un
tremblement de terre, en utilisant un modele bidimensionnel en éléments finis d'un barrage
poids en béton, incluant le corps du barrage, une partie de sa fondation ainsi qu'une partie du
réservoir. De plus, des conditions aux limites adéquates ont été utilisées aussi bien pour le
réservoir que pour le sol dans le but d'absorber I'énergie des ondes aux extrémités lointaines.
En utilisant la méthode des éléments finis et I'approche de la fissuration répartie, différentes
analyses sismiques non linéaires ont été entreprises dans le but d'étudier I'impact de la masse
et de flexibilité¢ de la fondation sur le comportement sismique du barrage. Les résultats
obtenus montrent que la masse et la flexibilité de la fondation ont un effet non négligeable sur
I'analyse non linéaire des barrages poids en béton et par conséquent il est essentiel de

considérer I'effet de la fondation lors de I'analyse des barrages poids en béton.

Long Yichuan et al., (2009) ont entrepris des études comparatives pour examiner la
réponse sismique d'un grand barrage poids de 160m de hauteur avec et sans armatures. Les
analyses non linéaires ont pris en considération les modeles constitutifs du béton et de I'acier
utilisés, la fissuration du béton en traction et I'effet de la perte d'adhérence. Les résultats
numériques obtenus indiquent que I'ajout d'armatures a un effet bénéfique en augmentant la

capacite de résistance au séisme du barrage.

Jia Chao et al., (2010) ont analysé un grand barrage en béton compacté réalisé en chine
en utilisant une analyse non linéaire par éléments finis, en utilisant le modéle de la fissuration
répartie et considérant le comportement adoucissant du béton a travers une courbe linéaire
avec adoucissement. La réponse sismique du barrage a été étudiée en considérant les effets de
I'interaction barrage-réservoir pour différents cas. Ils ont ensuite entrepris une analyse
numerique sismique bidimensionnelle en utilisant des enregistrements de l'accélération du
tremblement de terre de 1967 au niveau du barrage poids en béton de Koyna. Leur principal
résultat consiste en une présentation des profils de fissuration qui peuvent s'avérer utiles pour

la conception et la sécurité du barrage.

Abbas Mansouri et al., (2011) ont étudié le comportement sismique d'un barrage poids

en béton en utilisant une théorie en éléments finis bidimensionnelle. Le modele de Bazant qui
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est un critere non linéaire de la mécanique de rupture et un modele de la fissuration répartie
ont été choisis pour développer les profils de la fissuration. Le systéme barrage et réservoir a
été modelisé par une formulation Eulérienne-Lagrangienne. Les résultats obtenus en termes
de profils de fissuration pour le cas d'un barrage plein et vide ont été comparés a ceux d'autres

chercheurs et ont été trouvés proches.

Hairani et Ghaemian (2012) ont étudié le comportement dynamique non linéaire d'un
barrage poids en béton, afin d'examiner I'effet de I'interaction barrage-réservoir-fondation une
analyse bidimensionnelle par éléments finis et I'approche de la fissuration répartie ont été
adoptées. Différentes conditions aux limites telles celles de Lysmer, Boulder ont été utilisées.
Les résultats trouvés indiquent que quand I'analyse non linéaire considére l'interaction
fondation-barrage, la masse, la flexibilité de la fondation et I'amortissement radial, la réponse

sismique du barrage poids est acceptable.

Manzori et al., (2012) ont entrepris une analyse dynamique linéaire en utilisant le code
de calculs ANSYS pour examiner le comportement d'un petit barrage en béton. Différents
niveaux d'accélérations ont été utilisés pour déterminer la réponse maximale du barrage. Leur
principale conclusion est que les contraintes de traction pouvant se développer dans le corps

du barrage peuvent causer la fissuration.

Pasbani et Ghorbani (2012) ont présenté une solution analytique pour une estimation
de la pression hydrodynamique induite par les accélérations verticales. La solution analytique
proposée tient compte de la compressibilité de I'eau et de I'absorption de I'onde au fond du
réservoir. lls ont conclu que du fait que les accélérations verticales provoquent des forces
hydrodynamiques significatives dans la direction horizontale de la verticale amont, la réponse
aux accélérations verticale est d'une grande importance dans l'analyse sismique des barrages

poids en béton.

Joghataie et Dizaji (2014) ont étudié les améliorations dans le comportement sismique
des barrages poids en béton induites par I'optimisation des propriétés matérielles du béton.
Les critéres pour mesurer I'amélioration du comportement sont : la réduction de I'étendue de
la fissuration et I'augmentation du temps pour lequel les barrages sont capables a supporter les
effets d'un séisme avant la rupture. Les propriétés considérées sont : la densite et le module
d'élasticité. Les résultats obtenus montrent qu'en utilisant un béton de faible densité dans la
zone supérieure et la zone de la créte, il est possible de diminuer I'étendue de la fissuration, et

d'accroitre le temps de portance avant la rupture du barrage.
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Ce travail de recherche est structuré en cing chapitres se terminant par des

conclusions générales et des recommandations pour de futurs travaux.

Le premier chapitre a été consacré a une introduction générale concernant la
problématique ainsi qu’a une synthése bibliographique résument les principaux travaux de

recherche consacrés a 1’analyse dynamique non linéaire des barrages poids en béton.

Dans le chapitre deux, ont été exposés en détail les principaux aspects du
comportement complexe sous charges sismiques du béton ainsi a travers la description du

modele du béton implanté dans le code de calculs ADINA.

La prise en compte dans le cadre de la méthode des éléments finis du modele de la

fissuration répartie adopté dans cette étude a été décrite dans le chapitre trois.

Les principales techniques de résolution des équations d’équilibre dynamique ont été
détaillées dans le chapitre quatre avec présentation de certains aspects importants inhérents a

ces techniques de résolution dans le domaine non linéaire

Dans le chapitre cing, tous les aspects développés dans les chapitres 2 a 4 ont été mis
en ceuvre a travers 1’étude de cas et en considérant certains parametres importants gouvernant
la réponse non linéaire des barrages poids en béton. De nombreux résultats obtenus en termes
de profils de fissuration en fonction de certains paramétres importants permettent
d’appréhender les performances des barrages en béton sous charges sismiques et d’identifier

les zones susceptibles a I’endommagement.
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Chapitre 11

Lois constitutives du béton
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2.1 Introduction

Les structures en béton exhibent un comportement non linéaire méme sous niveaux
faibles de chargement, la fissuration en traction, le comportement post-fissuration avec
adoucissement sont les sources principales de ce comportement fortement non linéaire. Le
travail sur le développement de modeéles non linéaires en eléments finis s'est poursuivi pour
trois décennies et des aboutissements majeurs ont été réalisés pour les modeles constitutifs
pour simuler le comportement du béton. Cependant, il convient de noter qu'il n'existe pas
encore un modele constitutif unique capable de décrire proprement tous les aspects du
comportement non linéaire du béton et aucun type unique de modele n'a été généralement
accepté. Une raison pour cela, est sans aucun doute, la complexité du béton sous
comportement multi axial. De plus, bien que de nombreux modéles aient été proposés, peu de
modeles ont été utilisés en engineering avec succes pour traiter les structures en béton
complexes ou les chargements complexes, par exemple, les charges sismiques. Par
conséquent, la validation et l'utilisation des modéles du béton sont requises dans ce qui suit,
on présente en détails tous les aspects inhérents & la formulation du modéle du béton

implémenté dans le code de calculs ADINA utilisé dans cette étude.

2.2 Description du modele de béton implanté dans ADINA

Bien que le modéle soit appelé "le modele de béton", les caractéristiques constitutives
de base sont telles que le modéle peut étre aussi utilisé pour décrire le comportement d'autres
matériaux, Les caractéristiques de base du matériau sont:

* Une fissuration par rupture en traction se produisant pour une contrainte principale
maximale en traction relativement petite.

* Un écrasement en compression pour une compression élevée.

* Un comportement adoucissant a partir de la rupture par écrasement de béton jusqu'a
une déformation ultime, en laquelle le matériau est totalement endommagé.

Les ruptures par fissuration en traction et I'écrasement en compression sont
gouvernées par les enveloppes de la fissuration en traction et I'écrasement en compression.

Ces caractéristiques du matériau appartiennent, par exemple, aux variétés de roches.

Il est largement accepté que le béton est un matériau trés complexe. Le modéle
incorporée ADINA ne peut contenir toutes les caractéristiques détaillées du matériau
souhaitables. Néanmoins, en considérant la variabilité des matériaux du béton qui
nécessitent d'étre décrits en pratique, et en reconnaissant que le modéle peut aussi étre utile

pour la modélisation des matériaux de la roche, l'objectif est de prévoir un modele
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performant avec une flexibilité suffisante pour modéliser la plus part des comportements des

matériaux utilisés.
Trois caractéristiques fondamentales sont utilisées dans le modéle du béton:

* La relation contrainte-déformation non linéaire tient compte de I'affaiblissement du

matériau sous des contraintes de compression croissantes.

* Les enveloppes de rupture qui définissent la rupture a la fissuration en traction et a

I'écrasement en compression.

* Une stratégie pour modéliser les comportements post-fissuration et de I'écrasement

du matériau.

2.2.1 Relations contrainte-déformation
Les relations générales contrainte-déformation multiaxiale sont dérivées de la relation

contrainte-déformation uni axiale ‘G par rapporta ‘é.

t

Une relation de la contrainte uni axiale typique °“& par rapport a la déformation uni

t

axiale “& est montrée dans la figure 2-1. Cette relation de la contrainte-déformation montre

qu'il y a trois phases de déformation; asavoir, 6 >0, 0> ‘é>é, et é.> ‘é>é,.

Ou é. est la deformation qui correspond au minimum de la contrainte &,.(a

I'écrasement) qui peut étre atteinte, et €, est la déformation a la compression ultime.

Si ‘6 > 0, le matériau est en traction et la relation contrainte-déformation est linéaire
jusqu'a la rupture en traction pour la contrainte .. Un module de Young E, constant est

utilisé, i.e.,
t6=E, (2-1)

Pour té < 0, Nous supposons la relation suivante
(&) e
E.J\ &
c - té' t'e-' 2 té' 3
voa(gd) () +e(5

tg
G
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Figure 2.1: Relation contrainte-déformation uni-axiale
utilisée dans le modéle du béton

et donc
ty 2 ey 3
Eqy 1—B<§—> —zc(~— }
t c ec
E=— s (2-2)
1+A<E>+B<E> +C<E> :|
Ou
E E
|22+ % - 20 22 - @p° = 307 + 1)
A — u S
[(p? — 2p + Dp]
E,
B=||2=—-3]—-24
Es
E,
C = 2— = + A
Es
et les paramétresE,, 6., &, Es= ? Gy €, p= Z—“ E, = % sont obtenus a

partir des essais uni axiaux.
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La relation contrainte-déformation dans I'équation (2-2) suppose des conditions de
chargement monotone. Pour les conditions de déchargement et de chargement avec retour a
I'état de contrainte duquel a eu lieu le déchargement, le module initial de Young E, est
utilisé. Pour les états de contrainte supérieures a &, en compression, il est supposé que les

contraintes sont linéairement libérées vers zéro, en utilisant le module suivant:

Il convient de noter que le béton confiné peut donc étre modélisé en utilisant les

valeurs proches pour 6;,, et d&..

Sous des conditions de contraintes multiaxiales, les relations contrainte- déformation
sont évaluées différemment suivant que le matériau est en chargement ou en déchargement.

Le coefficient de Poisson est supposé constant en traction et peut varier en compression.

Pour caractériser les conditions de chargement et de déchargement un chargement

scalaire ‘g est défini pour chaque point d'intégration,
tg = to-e (2-3)

Ou ‘o, est la contrainte effective au temps t. Le matériau est en chargement au point

d'intégration excepté quand les conditions de déchargement sont déterminées,

tg < Imax (2'4)

OU gmax €St la valeur maximale du chargement scalaire qui a été atteinte durant la
solution compléte.

Durant le déchargement, le matériau est supposeé étre isotrope et le module de Young
initial E,, est utilisé pour former la matrice contrainte-déformation incrémentale, pour les
deux calculs de la rigidité et de la contrainte.

Dans les conditions de chargement, les contraintes principales ‘o,; (Avec ‘o, =

tapz > tap3) sont calculées. Pour chaque direction principale de la contrainte, Le module

de Young tangent tEpl- qui correspond a l'état de déformation donnée tepi est évalué en

utilisant les équations (2-1) et (2-2).
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Dans I'équation (2-2) les déformations tepi sont utilisées simultanément avec les
parametres 6., 4y, €. et ¢&, définis dans I'équation (2-8) qui tiennent compte des
conditions des contraintes multiaxiales.

Le matériau est considéré comme orthotrope avec les directions de I'orthotropie
définies par les directions des contraintes principales. Une fois que la fissuration se produit
dans la direction i, cette direction est fixée a partir de ce point lors du calcul de tapi.

La matrice contrainte-déformation qui correspond a ces directions est, pour les
conditions de contraintes tridimensionnelles, comme suit:

C —
_r
(1+v)(1-2v)

[(1 - v)tEpl v'Ey, viE, 0 0 0
V'Eyy (1= v)'Ep, V' Eps 0 0 0
V'Ey, V'Es, (1= v)'Eps 0 0 0 25)
0 0 0 0.5(1 — 2v)'Ey, 0 0
0 0 0 0 0.5(1 — 2v)°Ey3 0
0 0 0 0 0 0.5(1 — 2v) Eys]
Ou v est le coefficient de Poisson constant et les tEij avec i # j sont évalues en utilisant
tp. — | ‘opil “Epit| ‘opjl ‘Ep; (2-6)

ij — t t
] Upi|+| O'pj|

Il est a noter que les relations contraintes-déformations ci-dessus pour les conditions
de chargement du matériau sont seulement utilisées dans les calculs de la matrice de rigidité
au temps t. En considérant I'évaluation de la contrainte incrémentale de t au temps +At ,
nous avons

og=_Ce (2-7)

Ou la matrice contrainte-déformation € est celle définie dans I'équation (2-5) mais

en utilisant les modules de Young TEpi Ces modules sont évalués en utilisant lI'intégration

de Gauss a trois points de E,; entre fe,, et ™% . avec fe,, et e . les
pl pt pt j2 pi

composantes des déformations mesurées dans les directions des contraintes principales

et t+At

respectives ‘o, Opi -

2.2.2 Enveloppes de rupture du matériau

Les enveloppes de rupture montrées dans les figures (2-2) a (2-5) sont utilisées pour

établir la loi contrainte déformation uni axiale tenant compte des conditions de contraintes
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multiaxiales, et pour identifier si une rupture en traction ou a lI'écrasement du matériau s'est
produite.
2.2.2.1 Loi contrainte-déformation uni axiale sous contraintes multiaxiales

Ayant établi les contraintes principales ‘o,; avec ‘o, = ‘o,, = fo,3 les
contraintes tapl et tapz sont maintenues constantes et la contrainte minimale pouvant étre
atteinte dans la troisiéme principale direction pour causer I'écrasement du matériau est

calculée en utilisant I'enveloppe de rupture, voir figure (2-5 (a). Nommons cette contrainte
4% , nous avons

Oc
V1= &_C
et
Gy = V16w &, = (Civf + CoyDée, &, = (Cryf + Coy1)éy (2-8)

Ou C; et C, sont des parameétres donnés. Normalement, C; = 1.4 et C, = —0.4.
Les constantes 6., &, e. et e, sont utilisés & la place des variables sans indices, en
utilisant I'équation (2-2), la loi contrainte-déformation uni axiale sous conditions multi
axiales (voir figure (2-5(b)).

(S, 0, 0)

|75
Op3

(0,6¢,0)

AN
: \/

- Oy = 0'[
5i=5, (1-0.75 %)
G
7 (0,0,G¢)
=5, (1-0.75 _P_‘

O¢

o= 01(1075 (1075_4_*
Figure 2.2: Enveloppe de rupture en traction
tridimensionnelle du béton

6{ = Contrainte de traction uni axiale maximale sous conditions multiaxiales.

6. = Contrainte de rupture en compression uni axiale sous conditions multiaxiales.
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Figure 2.3: Enveloppe de rupture sous compression bi axiale du béton
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Figure 2.4: Enveloppe de rupture en compression triaxiale



tsz ='Gp3

o
P30
Te ‘Upz =|3t0'p3
o '
= Ni 4o i, 1
c : —— = constant
< . Gc
; ¥, is determined from

failure envelope by
holding 'c,,; and 'y,

constant.
to
2
22 = constant tcipz
Ge Ge

(y,est déterminé de I'enveloppe de rupture en prenant fa,,l, fa,,z constantes).

a) Détermination de &/ a partir de ( ‘c,;, ‘o,,) données
p p

5 A
& & &
D86, = 5
8,/ Gy =M
Do N EO=C1Y12+ G
\ é'éu'/ &, =Cm*+ Gy p
A /
N y
ND s o~
AR R PR AR 3,
: ~ - 5...-..<..,. ..................... (5,
LTI U USSP ok
.............................. g

(b) Comportement contrainte-déformation
sous conditions de contraintes multiaxiales

Figure 2.5: Définitions utilisées pour I'évaluation
de la loi contrainte-déformation unidimensionnelle
sous conditions de contraintes multiaxiales
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2.2.2.2 Enveloppe de rupture en traction

L'enveloppe de rupture en traction utilisée dans le modéle du béton est montrée dans
la figure (2-2). Pour identifier que le matériau a rompu, les contraintes principales sont
utilisées pour localiser I'actuel état de contrainte. 1l est a noter que la résistance en traction
du matériau dans la direction principale ne dépend pas des contraintes a la traction dans les
autres directions des contraintes principales, mais dépend des contraintes a la compression

dans les autres directions.

La rupture en traction se produit si la contrainte de traction dans la direction de la
contrainte principale dépasse la contrainte de rupture en traction. Dans ce cas il est supposé
que le plan de la rupture se développe perpendiculairement a la direction de la contrainte
principale correspondante. L'effet de cette rupture du matériau est que les rigidités: normale
et de cisaillement et les contraintes a travers le plan de rupture sont réduits et les conditions

de la déformation plane sont supposées exister dans le plan de rupture en traction.

Avant la rupture par traction, la loi contrainte-déformation du matériau est donnee
par les équations (2-5) a (2-7). En supposant que tapl est plus grande que la contrainte de
rupture en traction, la matrice contrainte-déformation du nouveau matériau utilisé dans les

calculs de la matrice de rigidité est donnée par

Eqny, 0 0 T
L5 ; 00 0
E v'E
SRR LIRS
v Ep3 0 0 0
0
C= Eonn (2'9)
0
2(1+v)
SYMETRIE Zolln_
2(1+v)
Eonn
L 2(14v)

Ou les tE"pl- sont les modules de Young évalués dans les directions de contraintes
principales en utilisant les équations (2-1) ou (2-2), et les tEij sont évaluées en utilisant

I'équation (2-6).

Les constantes n,, et n, sont les facteurs de réduction de la rigidité normale et de

cisaillement, respectivement. Typiquement, n,, = 0.0001 et n; = 0.5 . Le facteur n, n'est

37



pas exactement égal a zéro afin d'éviter la possibilité d'une matrice de rigidité singuliere. Le
facteur n, dépend d'un certain nombre de facteurs physiques et un recours au jugement
engineering pour choisir sa valeur est requis. Pour utiliser le modéle de béton dans ADINA,
1, et ns sont deux données.

Pour le calcul de la contrainte, les matrices de la contrainte-déformation suivantes

sont utilisées:

Pour la contrainte normale en traction normale au plan de rupture en traction et les
contraintes de cisaillement dans ce plan, les déformations totales sont utilisées pour calculer

les contraintes totales avec

E; 0 0
¢=|0 E, o (2-10)
0 0 E

Ou Ef et E/,, EJ, sont évaluées comme montrées dans la figure (2.6). Dans cette
figure, ¢ est une variable donnée qui définit la quantité de raidissement. La figure (2.6(b))
montre que Gl.’;. est évaluée a partir du module de cisaillement initial. Aussi, la figure (2.6(a))
suppose un chargement depuis la contrainte nulle directement dans la région de la traction.
Si la contrainte en traction est atteinte par le déchargement a partir de la contrainte en
compression, La déformation normale au plan de rupture en traction est mesurée a partir de

la valeur de la déformation spécifique en laquelle la contrainte est zéro (voir la figure (2.7
( point 11))).

Une attention spéciale dans I'analyse doit étre donnée au cas ou ¢ est choisi supérieur
a 1.0, car lI'adoucissement peut résulter en de solutions non unigues.

Pour obtenir une solution indépendante du maillage, I'énergie de fissuration G, peut-
étre substituée a &. En faisant cela, ¢ est évalué en chaque point d'intégration, en se basant
sur la taille des éléments finis (voir la figure (2.6(c)). Dans ce cas, ADINA (2013) calcule

automatiquement n, et écrase la valeur fournie par l'utilisateur.
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(a) Calcul du module de Young Ef, normal au

plan de rupture en traction. G,,est la contrainte a
la traction au point de coupure uni axial de la pré-fissuration.
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dans la direction perpendiculaire a la direction h,.

(c) Approche de la fissure répartie pour le calcul du parametre &

Figure 2.6: Modélisation du matériau pour le calcul
de la contrainte apres la rupture a la traction.

39



* Pour les composantes restantes de la contrainte, les incréments sont évalues a partir

des incréments des déformations en utilisant

[ T~p2 VTE23 0 ]

C= 1_1,,2[ Ep 0 (2-11)
, ) TE3 J
Symetrie (1 v 2(1+v))

Ou les TE"pi sont les modules de Young uni axial utilisés dans I'équation (2-7) et
'E, est évalué en utilisant I'équation (2-6) mais avec Tﬁpi au lieu de tE“pl-.
2.2.2.3 Enveloppe de rupture en compression

L'enveloppe de rupture tri axiale utilisée dans le modele de béton est montrée dans la
figure (2.4). Il est a noter que I'enveloppe de rupture bi axiale montrée dans la figure (2.3)
est la courbe 1 de I'enveloppe de rupture tri axiale. De plus, il convient de noter que les
courbes des enveloppes bi-axiale et triaxiale peuvent étre utilisées pour représenter un grand
nombre d’enveloppes spécifiques par les données expliquées ci-dessous, et cette flexibilité
rend possible la modélisation de nombreux matériaux de béton et de roche.

L'enveloppe de rupture tri axiale en compression est montrée dans la figure (2.4).

- oy . e .
Premiérement, les valeurs =  sont données. Ces valeurs définissent les niveaux par

Oc
lesquels tapl les fonctions des enveloppes de rupture bi dimensionnelle des contraintes
‘a,, et ‘0,3 sontdonnées.
Six enveloppes de rupture doivent étre définies, chacune ayant trois points
t —_t —_npt t _t N
correspondants aux emplacements “o,,= "0,; =f T tg0p3 et "0,,= "op300 S est un

paramétre donné (0< B < 1).

Pour identifier la rupture a la compression, la contrainte principale maximale, tapl :
est utilisée pour établir la fonction de I'enveloppe de rupture bi axiale de tapzet tapg, en
utilisant I'interpolation montrée dans la figure (2.5(a)). Si I'état de contrainte correspondant a

tapz et tap3 s'étend sur ou en dehors de I'enveloppe de rupture bi axiale, alors le matériau

est écrase.
Il convient de noter que des valeurs appropriées pour les données des surfaces de

rupture et dautres parametres doivent étre choisies. Celles-ci peuvent varier
significativement pour différents matériaux et structures et doivent étre obtenus a partir des

données expérimentales.

2.2.3 Comportement du matériau apres rupture

Les comportements matériels a la rupture considérés dans le modéle du béton dans
ADINA comprennent les comportements post-fissuration en traction, écrasement apres
compression et le comportement adoucissant.
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2.2.4 Comportement post-fissuration en traction

Une fois le plan de traction a la rupture formé, il est vérifié en chaque pas de la
solution subséquente pour voir si la rupture est toujours active. La rupture est considéréee étre
inactive meéne la déformation normale a travers le plan devient négative et inférieure a la
déformation pour laguelle s'est produite "la derniére™ rupture, autrement elle est active.
Donc, le plan de rupture en traction peut étre successivement actif et inactif. Soit le cas du
chargement cyclique uni axial montré a la Figure (2.7) dans lequel la déformation est
prescrite. Lorsque la déformation atteint la résistance limite en traction, un plan de rupture
en traction devient actif. Ce plan de rupture en traction demeure actif lorsque la déformation
continue de décroitre jusqu'au point 2 et ensuite elle décroit vers le point 3 et ensuite elle
croit jusqu'au point 4 et ensuite décroit vers le point 5. Le plan de rupture devient inactif
apres le point 5 et demeure ainsi alors que la déformation décroit jusqu'au point 8 et croit
encore jusqu'au point 11. Au point 11 la rupture en traction, devient encore active et

demeure actif jusqu'a ce que la déformation atteigne le point 13 et au-dela.

Stress A

5 Strain
/./\

i
/ Stress &
A
12 Strain
777777 e 11 P — -

Point numbers:
2-5,11-12 crack open

6-10,13-20 crack closed
>20 material crushed

20 ‘

Les points numéros; 2-5,11-12 La fissure ouverte
6-10, 13-20  La fissure fermée.
> 20 Le matériau écrasé.

Figure 2.7: Essai du chargement cyclique uni-axial
Contrainte/Déformation avec le modéle béton.
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Si une fois un plan de rupture en traction est développé, qui peut étre actif ou inactif,
Les relations contrainte-déformation du matériau sont toujours établies comme décrits ci-
dessus, mais correspondant aux directions le long et perpendiculairement au plan de
rupture. Donc, au lieu d'utiliser les contraintes principales et les directions correspondantes
comme faits pour le matériau sain, les contraintes dans les directions définies par le plan de
rupture en traction du matériau sont utilisées pour évaluer la matrice contrainte déformation,
correspondant a ces directions. Une fois un plan de rupture initié, un plan de rupture
ultérieur est suppose se former perpendiculairement a la direction du premier plan de rupture
chaque fois que la contrainte normale le long du plan de rupture original a atteint la
résistance a la traction. Il s'en suit que n'importe quel point d'intégration, la direction du
troisieme plan de rupture a la traction est fixée une fois que la rupture se soit produite dans

les deux directions.

2.2.5 Comportement post-écrasement en compression, comportement -adoucissant

Si le matériau s'est écrasé en compression, il est supposé que le matériau a un
comportement adoucissant dans toutes les directions.
Considérons d'abord des conditions contraintes uni axiales. Comme montré sur la Figure
(2-1), quand la déformation uni axiale est supérieure a €., Le matériau supposé écrase et un
comportement adoucissant a lieu avec une augmentation de la déformation en compression

'E est négatif.

Sous des conditions contraintes multiaxiales I'écrasement en compression est
identifié en utilisant I'enveloppe de rupture multiaxiale, et une fois le matériau écraseé, les
conditions iso tropiques sont supposées. Comme dans le cas des conditions uni axiales, dans
les pas ultérieurs de la solution le module de Young est supposé étre trés petit mais positif
dans les calculs de la matrice de rigidité, mais les contraintes incrémentales sont calculées a
partir de la contrainte-déformation uni axiale avec les constantes &, , é. et etc..., voir
I'Equation (2-8), correspondant aux conditions multi axiales a I'écrasement. Le module de
Young ‘E correspondant & la déformation incrémentale actuelle (courante) ep3 est évaluée

en utilisant la relation contrainte-déformation uni axiale dans la Figure 2-1

[&l fepsteps d tep3]

e

tE —
p3
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Ou tep3 et e,3 sont les composantes de la déformation et les composantes des
déformations incrémentales au temps t mesurées dans la direction de la contrainte principale
tapg. Pour obtenir la contrainte incrémentale, I'Equation (2-7) est utilisée ou la matrice C
correspond aux conditions du matériau iso trope avec le module de Young ‘E. Il est a noter

que lorsque tep3 > ¢, les contraintes tendent linéairement vers zéro.

Si le déchargement de matériau écrasé se produit dans la zone du comportement-
adoucissant, caracterise par e,3 = 0, le module de Young initial E, est utilisé. En n'importe
quel temps durant les calculs post-compression, si I'une des contraintes principales atteint une

valeur positive, cette contrainte est prise égale a zéro.
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Chapitre 111

Modele de la fissuration répartie
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3.1 Introduction

La méthode des éléments finis est la base d'un outil du calcul puissant, pouvant étre
utilisé pour simuler la réponse des structures et des matériaux, quand ils sont soumis a des
charges spécifiées. Cet outil a été utilise d'une maniére extensive pour évaluer le

comportement des structures en béton.

Dans le but de simuler la réponse structurale des structures en béton armé dans le
cadre de la méthode des éléments finis, I'idéalisation mathématique du comportement du
matériau est requise. Cette approche mathématique est généralement nommée modéle
constitutif ou modéle matériel, et permet une relation entre les tenseurs des contraintes et des
déformations en un point matériel du corps. Pour prédire avec une grande précision le
comportement des structures en béton, des modeles constitutifs appropriés doivent étre
utilisés. Ces modeles constitutifs doivent étre capables de simuler le phénomeéne intéressant

du matériau considéré (José Sena Cruz et al., (2004)).

La théorie de la mécanique de fracture non linéaire a été utilisée pour simuler la
rupture quasi-fragile du béton (ACI 1991), (ACI 1997). Les concepts de la fissure discrete et
répartie sont les plus utilisés pour modéliser la rupture du béton dans le cadre de la méthode
des éléments finis. Pour les structures en béton avec une proportion de renforcement qui
assure la stabilisation de la fissure, I'approche de la fissure répartie est plus appropriée que
I'approche de la fissure discréte, puisque plusieurs fissures peuvent étre formeées dans la
structure. L'approche de la fissure discréte est spécialement convenable pour simuler les
structures en béton ou la rupture est gouvernée par I'événement d'un petit nombre de fissures
du chemin peut étre prédit. L'approche de la fissure discréete n'est pas traitée dans ce présent
travail. Néanmoins, La description détaillée de I'approche de la fissure discréte peut étre
trouvée ailleurs, e.g., Ngo et Scordelis (1967), Hilerborg et al., (1976), Rots (1988) et
Bittencourt et al., (1992).

Dans les modeles de la fissure répartie, le processus de la fracture est initié quand la
contrainte principale maximale dans un point du matériau dépasse sa résistance a la traction.
La propagation de la fissure est surtout controlée par la forme du diagramme de
I'adoucissement en traction et I'énergie de fracture du matériau. Pour assurer I'objectivité du
maillage, I'énergie dissipée dans le processus de la propagation de la fissure est associée a une

longueur caractéristique de I'élément fini (Bazant et Oh. 1983) dans la fissure répartie
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originale ou le concept de la fissure répartie uniquement fixé, I'orientation de la fissure, i.e,.la
direction qui est normale au plan de la fissure coincide avec l'orientation de la contrainte
principale maximale a [l'initiation de la fissure, et reste fixée a travers le processus du
chargement. Cependant, a cause de l'action de I'engrenement et de I'effet goujon de l'acier, les
contraintes principales peuvent changer leur orientation et une fois encore peuvent dépasser
la résistance a la traction. Dans ce cas, I'approche de la fissuration répartie avec une fissure
répartie unique fixe prédit une réponse numérique qui est plus importante que celle des
observations experimentales. Pour éviter cet inconvénient, des modeéles avec la fissure
répartie unique tournante ou avec des fissures réparties multiples fixes ont été développés.
Dans le premier, le systeme a coordonnées locales de la fissure tourne continuellement avec la
modification des contraintes principales. Dans le second modele plusieurs fissures réparties

fixes pouvant se former, d'aprés un critére d'initiation de la fissuration.

3.2  Concepts de la fissuration
Dans cette section, le concept de la fissure répartie unique fixe est décrit, suivi par une
généralisation du concept des fissures réparties multiples fixes. Les aspects algorithmiques les

plus utiles sont détaillés (José Sena Cruz et al., (2004))..

3.2.1 Concept de la fissure répartie

Aprés l'initiation de la fissure, I'nypothése de base des modeles de la fissure répartie,
est la décomposition du vecteur de la déformation incrémentale, Ae , en un vecteur de la
déformation incrémentale de la fissure A" , et un vecteur de la déformation incrémentale du

béton entre les fissures Ag®°:
Ag = Ae + Ag®° (3-1)
La décomposition exprimée par (3-1) a été adoptée par plusieurs chercheurs (Litton

(1974)), (Bazant et Gambarova (1980)), (de Borst et Nauta (1985)), (Rots et al. (1985)),(Rots
(1988)).

3.2.1.1 Déformations de fissuration et contraintes de fissuration
La figure (3.1) montre la morphologie de la fissure pour le cas des contraintes planes.

Les deux déplacements relatifs definissent le mouvement relatif des bords de la fissure: le
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déplacement de l'ouverture de la fissure w, et le déplacement du glissement de la fissure s.
Les axes n et t definissent le systéme local des coordonnées de la fissure (SLCF), n et t sont

les directions normale et tangentielle de la fissure, respectivement.

Dans l'approche de la fissure répartie, w est remplacée par la déformation normale de
la fissure définie dans le systeme local des coordonnées de la fissure (SLCF), ey, et s est
remplacée par la deformation de cisaillement de la fissure dans (SLCF), vyt'. La méme
approche peut étre appliquée aux déformations incrémentales normale et de cisaillement de la
fissure (Aegiet Ays"). Le vecteur de la déformation incrémentale de la fissure dans (SLCF),
Ayr", est défini par

Aef = [Aeg AyETT (3-2)

cr
& 0 Gn

Crack

Figure 3.1 - Contraintes de la fissure, déplacements relatifs

et systeme de coordonnées global de la fissure.

Le vecteur des déformations incrémentales de la fissure dans le systeme des

coordonnées global (SCG), €, a les trois composantes suivantes,

AeT = [AeS"  Aest  Ay§H]T (3-3)
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La transformation du vecteur déplacement de la fissure incrémental du systeme local

des coordonnées de la fissure (SLCF) au systéme de coordonnees global (SCG) donne

AgST cos %8 —sin O cos O
AeS"| =| sin 2@ sin 8 cos 0 [A (3-4)
AT 2sinBcos® cos %0 —sin 2
ou
8t = [17] agf" (35)

. T : , . :
Ou [T°] est la matrice de transformation du déplacement de la fissure et 0 I'angle
entre x; et n (voir Figure (3.1)). Le vecteur de contrainte incrémentale de la fissure

incrémentale locale, Aot', est défini par
Ao = [Acgr  AtM]T (3-6)

Ou Aoy’ et Atg" sont les contraintes incrémentales normale et de cisaillement de la
fissure, respectivement. La relation entre Aoy" et le vecteur de la contrainte incrémentale

(dans SCG), Ac peut étre defini comme suit

AcSr cos %0 sin %0 2sin@cos® |[201
| = | 0, || e (37)
Atg" —sinBcos® sinBcos cos “0 —sin “B] |,
12
ou
Act = T Ac (3-8)

3.2.1.2 Loi constitutive du béton
En supposant un comportement élastique linéaire pour le béton entres les fissures
(béton sain), la relation constitutive entre Ag“°et Ac est donnée par

Ac = QCOA§C0 (3-9)
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Ou D est la matrice constitutive d'apres la loi de Hook,

. 1 v 0
D = ﬁ [v 1 0 ] (3-10)
0 0 1—-v/2

Ou E. et v sont le module de Young et le coefficient de Poisson du béton ordinaire,

respectivement (José Sena Cruz et al., (2004)).

3.2.1.3  Loi constitutive de la fissure
De la méme maniére, une relation entre Aoy" et Agf" est établie pour simuler
I'ouverture de la fissure et le glissement du au cisaillement en utilisant la matrice constitutive,
D,
Agi" = D Agl" (3-11)
Ou D" est une matrice de 2X2 incluant les paramétres du mode I et du mode II de

rupture de la fissure.

3.2.1.4  Loi constitutive du béton fissuré

En combinant les équations présentées dans les sections précédentes, une loi
constitutive du béton fissuré est obtenue, en incorporant les équations (3-1) et (3-5) dans (3-9)
on obtient, donc,

Ag =D (8g - [19]" Agf") (3-12)
La multiplication des deux membres de I'équation (3-12) par T*" donne

TAg = T7D%Ae — TD[T] " A¢f" (3-13)
En substituant (3-8) dans le coté gauche de (3-13) on obtient

Agf" +TDe[T] Agf™ = T'DA¢ (3-14)
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En incluant (3-11) dans le c6té gauche de (3-14), I'équation suivante définissant le
vecteur contrainte incrémentale de la fissure dans le systéme local des coordonnées de la
fissure (SLCF) est obtenue

T 1
Aglcr — (ch + Icrgco [Icr] ) IcrgcoA§ (3_15)

L'inclusion de (3-15) dans (3-12) aboutit & la loi constitutive du béton fissuré, qui est

-1
Ag — (Qco _ Qco [Icr]T (ch + Ichco [Icr]T) ICFQC()) A§ (3-16)

Ou bien
Ag = D°Ag (3-17)

Ou D®r¢° est la matrice constitutive suivante pour le béton fissure
peEreco — peo _ yco [Tcr]T (Dcr + Terpeo [Tcr]T)_1 Terpceo (3-18)

3.2.1.5 Parametres de rupture de la fissure

Dans le présent modele, la matrice constitutive de la fissure, D' est supposée étre

diagonale

(3-19)

Der [Dfr 0 ]

0 Di
Dans cette matrice Df" et Dy sont les modules de rigidité dus au mode I et au Mode

[Tassociés avec le comportement de la fissure (José Sena Cruz et al., (2004))..

L'initiation de la fissure est contrdlée par une surface de plastification de Rankine (voir
Figure (3.2)), i.e., quand la contrainte principale maximale, o,, dépasse la résistance en
traction uni axiale, f. , une fissure se forme. Cette hypothese est justifiée par les résultats
experimentaux obtenus par (Kupfer et al., (1969)) quand la fissuration en traction n'est pas

accompagnee par une compression latérale significative.

Selon Rots (1988), I'approche la plus souhaitable pour simuler la propagation de la

fissure dans le cadre des éléments finis passe par la prise en compte des paramétres de rupture
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du béton, a savoir, la forme du diagramme en traction avec adoucissement et I'énergie de

rupture.

G

Figure 3.2 - Surface du produit de Ranking dans

I'espace de contrainte principale bidimensionnel

Deux diagrammes distincts traction avec adoucissement sont disponibles: les
digrammes tri-linéaires et exponentiels (voir Figure (3.3)). Le diagramme tri-linéaire montré

dans la Figure (3.3(a)) est défini par les expressions suivantes

( foe + DI1ER si 0 <ef <&efun
oS (£5T) = ! s fee + DI (Eﬁr - Elsrcll:ult) si §renue < &7 < &Enu (3-20)
L 0> fct + chg (sgr - EZ Eg?ult) si Elsﬁl,‘ult < Srclr < Ercfult
0 si ey > &En e
Avec
2
= ki (3-21)
ou
k. = (1-01) (1 +a1§2—0az8 +a3)
1 28,
(a1—0z)(E1+as§2—az81+ay)
k, = 3-22
2 2(52-%1) (3-22)
k. = oy (81 +01 85 —0,8; +ay)
3 2(1-%)
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La déformation normale ultime de la fissure, &7, , est donnee par,

G
Enute = Ka (3-23)
ou
k, = 2 (3-24)

§1tai§—az8tay

o

a’l fc:
a‘lfcx [

| =2 e

él :;Tnll &28?;[.'\”[ ;Iull V
(a) tri-linéaire
\ 0_:'
fa
\‘\ D;(
8,‘{

cr e
n,ult

(b) exponentiel.

Figure 3.3 - Diagrammes traction avec adoucissement.
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Le diagramme avec adoucissement exponentiel proposé par (Cornelissen et al.,
(1986)) (voir Figure (3.3(b)) est définit par

o5 () _
foe
e\’ e\ _ e 3 {0 < T o gt
_ <1 + (C1 %) )exp <_C2 %) T (1+C)exp(—Cy) si0 < ey <epup (3-25)
0 si eff = ey

ot C; = 3.0et C; = 6.93 . La déformation normale ultime de la fissure, i, est donné par,

cr _ 1 Gr
Enult = ¢ p (3-26)

Ou

1 1 3 6 6
31 [=+CG(=+5+=5+5)+
k= Ci[1+6(%)]— Cz (Clz ¢ G ) exp(—C,) (3-27)
: 2 L1+

Le module de rigidité de la fissure pour le mode I est calculé avec I'expression suivante

Ccr 2
DST = f, [3 (C1 %) SCCr1 exp <—C2 %) +

T T T 3 3

L'énergie de rupture du béton, G¢ , est I'énergie requise pour propager une fissure en
traction par unité de surface. Généralement, G, est supposée étre un parametre matériel et
selon le code du modele (CEB-FIB (1993)) elle peut étre estimée a partir de la résistance en

compression du béton, f., et la taille maximale de I'agrégat (José Sena Cruz et al., (2004)).

Dans l'approche de la fissure répartie, la zone fracturée est distribuée suivant une
certaine largeur des éléments finis, qui est appelée largeur de la bande de la fissure, h ,
comme indiquée dans la Figure (3.4). Dans ce modéle une distribution de déformation
constante suivant la largeur h est supposée. Pour assurer l'objectivité du maillage I'énergie de
fracture du béton et la largeur de la bande de la fissure doivent étre dépendantes du maillage.
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Plusieurs chercheurs ont proposés différentes méthodes pour estimer la largeur h (Bazant et
Oh (1983)), (Rots et al., (1985)), (Leibengood et al., (1986)), (Onate et al., (1987)),
(Dahlblom et Ottosen (1990)), (Oliver et al., (1990)), (Cervenka et al., (1990)), (Rots (1992)),
(Feenstra (1993)). La largeur de la bande de la fissure peut étre estimée de trois maniéres
différentes: égale a la racine carrée de la surface de I'élément fini, égale a la racine carrée de la
surface du point d'intégration ou égale a une valeur constante. Pour éviter le retour en arriere
envers instable, la largeur de la bande de la fissure est sujette a la contrainte suivante (de
Borst (1991)),

h < GfEc
- bfgt

(3-29)

ou b = max{k;} pour le comportement tri-linéaire avec adoucissement.

Et b =k(C, + (1 + C3) exp(—C,)) pour le comportement avec adoucissement exponentiel.

L'application du concept de la décomposition de la déformation pour la fracture de la fissure

mode II, donne
Ay = Ay + Ay©° (3-30)
Ou bhien
1 1 1

BG. == D_Iclr + G_c (3-31)

Résultant en

= 125 Ge (3-32)
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Discrete approach

===

ey

Smeared approach

=l

liivvv

cr
§n

B

(b) modele fissure répartie
Figure 3.4 - Deux approches distinctes pour modéliser

le diagramme traction-adoucissement.

I est le module de rigidité de rupture de la fissure au mode 1I1. Le paramétre 3 est appelé le
facteur de rétention de cisaillement et sa valeur dépend de la déformation normale de la
fissure et de la déformation normale ultime de la fissure (Rots et al. (1988)), (Povoas (1991)),
(Barros (1995)),

B= (1 - )Pl (3-33)
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Dans cette équation P, est un parametre entier que peut varier de 1, 2 ou 3 (Barros (1995))
Quand &ff =0 (fissure fermée) un engrénement total est supposé. Pour une fissure
pleinement ouverte (e5" = £7;,) le facteur de rétention de cisaillement est égal a zéro, en
résultant en une rigidité au cisaillement de la fissure nulle qui correspond a engrenement

négligeable.

3.2.1.6 Conclusions

Le présent chapitre décrit le développement du modele de la fissure élasto plastiqgue multi
fixe. La formulation du développement du modele de la fissure répartie élasto plastique multi
fixe a été décrite en détail. Ce modéele se rapporte a deux surfaces indépendantes: L’une pour
le béton en traction, 1’autre pour le béton en compression. Les précédents contrdles de
I’initiation et de la propagation de la fissure et les derniers contr6les du comportement
plastique du béton comprimé. Le vecteur de la deformation incrémentale Ae est décomposé
dans I’ordre de simuler exactement I’évolution du statut de la fissuration. Le comportement
post fissuration du béton dépend du diagramme de traction adoucissant (José Sena Cruz et al.,
(2004)).
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Chapitre IV

Formulation dynamique

par eléments finis.
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4.1  Introduction

Notre étude porte sur I’analyse dynamique non linéaire des barrages poids en béton.
Dans ce qui suit, on exposera de maniere détaillée les méthodes les plus usuelles de résolution
des systémes non linéaires.

En premier lieu, il s’agit de répondre a la question pertinente suivante : ¢’est quoi un
systétme non linéaire? L’analyse statique des structures se raméne a la résolution des
systemes linéaires K.U = F ou K est la matrice de rigidité, constante et indépendante de U et
F, qui sont les vecteurs des déplacements et des forces respectivement. Donc, pour un systeme
linéaire, K.U = F Si cette équivalence n’est pas vérifiée, on est en présence d’un phénomene
non linéaire et quelle que soit la source du non linéarité, la matrice de rigidité K n’est plus
indépendante du déplacement U, ou de ses dérivées et des forces F. Les non linéarités

appartiennent a 1’une des deux classes suivantes.

4.1.1 Non linéarités geométriques (cinématiques):

Elles interviennent quand les déplacements et éventuellement les déformations sont
suffisamment importants. Dans ce cas les caractéristiques de rigidité de la structure sont non
linéaires. En effet, lorsque les déplacements sont grands, les équations d’équilibre basées sur
la géométrie initiale ne sont plus valides et doivent étre modifies pour prendre en compte les
variations géométriques. Ceci affecte les relations FORCES-DEPLACEMENT, car des
forces internes supplémentaires sont générées, si ces déplacements causent de grandes

déformations alors les termes non linéaires de déformation doivent étre pris en compte.

4.1.2 Non linéarités constitutives (matérielles ou rhéologiques):

Elles se produisent dans le cas ou le comportement du matériau ne peut plus étre
considéré comme élastique linéaire. Ces non linéarités sont propres au matériau et les
parametres physiques supposés indépendants des deplacements. Les non linéarités peuvent
étre :

- Instantanées comme 1’¢lasticité non linéaire, la plasticité, la fissuration

- Différées comme le cas du fluage, du retrait, de la viscosité...etc.
Il n’existe pas de méthode de résolution directe d’un systeme non linéaire. Ce dernier

est toujours solutionné par une suite de résolutions de problémes linéaires ou les conditions

d’équilibre sont vérifiées avec une certaine précision. Dans la formulation par éléments finis
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en déplacement, les relations de compatibilité sont automatiquement vérifiees, il suffit donc
de vérifier les relations d’équilibre et les lois constitutives.

Dans toutes les méthodes non — linéaires, on calcule les forces internes a partir d’une
estimation des déplacements, ces forces doivent étre en équilibre avec les forces externes.

Dans le cas de structures linéaires soumises a des chargements dynamiques arbitraires,
I’intégrale de Duhamel ou 1’étude dans le domaine des fréquences procurent généralement la
technique de résolution la plus commode. Il faut cependant souligner que du fait que le
principe de superposition utilis¢ dans la définition de ces deux méthodes n’est valable que
pour les systémes linéaires, c’est a dire des systémes dont les caractéristiques restent
constantes sur ’ensemble de la réponse, pour de nombreuses structures il ne sera pas
possible de supposer un comportement linéaire : ce sera par exemple le cas d’une structure
soumise a un mouvement sismique assez sévere pouvant causer des endommagements graves.
Il sera donc nécessaire de recourir a une autre méthode de calcul susceptible d’étre utilisée
dans le cas des systemes non linéaires.

La méthode qui est probablement la plus puissante en analyse non linéaire est celle de
I’intégration pas a pas. Dans cette technique, la réponse est calculée pas a pas pour une suite
de d’intervalles de temps relativement courts At, généralement choisis fixes pour la
commodité des calculs ou variables. L’€équilibre dynamique est établi au début et a la fin de
chaque intervalle de temps, et le mouvement du systéme pendant 1’incrément de temps est
approché sur la base d’un comportement présupposé (qui ignore généralement le possible
départ d’équilibre au sein de I’intervalle). La nature non linéaire du systéme est prise en
compte par le calcul de nouvelles caractéristiques relatives a 1’état déformé pris au début de
chaque incrément de temps. La réponse compléte est obtenue en prenant la vitesse et le
déplacement relatifs a la fin d’un intervalle comme conditions initiales pour I’intervalle
suivant ; le processus peut étre poursuivi pas a pas depuis le début du chargement jusqu’a
n’importe quel instant, approchant ainsi un comportement non linéaire au moyen d’une

séquence de systemes linéaires successifs (Stavroula. (2006)).

4.2  Laformulation par éléments finis de I'équation de mouvement

La discrétisation spatiale par éléments finis pour les cas statiques s'applique aussi pour
le cas de l'analyse dynamique. La composante additionnelle en analyse dynamique par
éléments finis réside dans le fait des forces d'inertie et d'amortissement doivent étre aussi

considérées lors de I'établissement de I'équation d'équilibre dynamique du solide. Pour un
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solide non amorti, I'équilibre dynamique est obtenu en utilisant le principe de d'Alembert.

Donc, I'équilibre dynamique d'un élément sous forme incrémentale est exprimé par:
AEE= = AWE + AIE - ALE (4'1)

Ou AEg est I'énergie potentielle incrémentale totale et Alg est I'énergie d'inertie
incrémentale. L'énergie de deformation incrémentale AWy et le travail incrémental fait par les

forces appliquées ALg sont définis par les équations 4-2 et 4-3 respectivement.
AWg = - [ {Ag}T{Ac}dVol (4-2)

ALg = [ {Ad}T{AF}dVol + [ {Ad}T{AT}dSurf (4-3)

surface
ou

{Ad}T = {Au, Av} = les déplacements;
{AF}T = {AFy, AFy} = les forces du corps;
{AT}T = {ATy, ATy} = les tractions de surface;

En supposant que la masse est constante, d'apres la seconde loi de Newton, la force
appliquée sur le corps est égale au taux de change du moment. Donc la force incrémentale est
égale au produit de l'accélération par la masse et I'énergie d'inertie incrémentale due au

mouvement de translation peut étre écrite comme suit:
Alg = [, {Ad}p{Ad}dVol (4-4)

Oup est la masse par unité de volume et Ad et Ad sont les déplacements et les
accélérations incrémentaux respectivement. En réalité, I'énergie est dissipée durant la
vibration et aussi les forces d'amortissements doivent étre considérées lors de I'étude de
I'équilibre dynamique du systeme. Donc, pour une vibration amortie I'équation de I'équilibre

dynamique devient:
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AEE == AWE + AIE + ADE - ALE (4'5)

Ou ADg est I'énergie d'amortissement incrémentale. La force d'amortissement est
généralement supposée dépendante de la vitesse et donc I'énergie d'amortissement

incrémentale peut étre définie par:
ADg = [, {ad}c{Ad}dVol (4-6)

Ou {Ad} est la vitesse incrémentale et c est un constant représentant les
caractéristiques d'amortissement du matériau. Ceci est une approximation pratique mais
simpliste, du fait qu'en réalité il n'est pas possible de décrire mathématiquement le véritable
mécanisme de l'amortissement en utilisant juste la constante c. Les limitations de cette
approximation, connue sous le nom de lI'amortissement visqueux équivalent, sera discutée
ultérieurement dans ce chapitre.

En plus, il est supposé que les variations de la vitesse et de 1'accélération a travers 1’é¢lément
sont identiques a celles du déplacement. Le déplacement, la vitesse et I'accélération peuvent

étre exprimées en termes de leurs valeurs nodales, comme suit:

ady = ({0} = NI {h] = INI(ad),

(8d) = (o} = NI{3y} = Mfad), @-7)
(8d) = {30} = N g}, = e,

En écrivant les expressions de AW, Al, AL et AD en termes de leurs valeurs nodales, et en les
substituant dans I'équation (4-5), I'énergie potentielle incrémentale totale du corps, exprimée

comme la somme des énergies potentielles des éléments distincts est donnée par:

s > [BI"[DI[BI{Ad}, + [NI"p[NI{Ad} avall
AE = YIL ((Ad3D;i [ V' +[N]Tc[N {Ad} = T{AF} J (4-8)
—J sunsN ]T{AT}dSurf :
Pour determiner I'équation d'équilibre dynamique par élements finis, en utilisant une

proceédure similaire a celle utilisée en analyse statique, la dérivée de I'énergie potentielle
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incrémentale totale AEg par rapport aux déplacements nodaux incrémentaux est prise égale a
zéro. Cela conduit a I'équation (4-9) qui représente I'équation incrémentale de la méthode des

éléments finis et qui est généralement connue comme étant I'équation de mouvement.

DMl ({ad))) + ZH[Cel; ((ad, ), + ZNAIKg] ({Ad, ) = SHL{ARg) (4-9)
ou

[Mg] = fVol [N]Tp[N]dVol = La matrice masse de I'élément

[Cg] = fVOl[N]Tc[N]dVol = La matrice d'amortissement de I'élément

[Kg] = fVOl[B]T[D] [B]dVol = La matrice de rigidité de I'élément

{ARg} = [, IN]T{AF}dVol + [ [N]T{AT}dSurf = Le vecteur de chargement.

Surf

Comme mentionné précédemment, I'atténuation de I'énergie de vibration d'un solide se
produit a travers des mécanismes différents. Généralement deux types de dissipation d'énergie
existent dans les problémes de l'interaction sol-structure: I'amortissement matériel el
I'amortissement de rayonnement (radiation). L'amortissement de rayonnement est d'origine
géométrique due a la propagation de I'énergie a travers un grand volume du matériau. La
modélisation de l'amortissement de rayonnement implique généralement l'incorporation de
conditions aux limites d'absorption adéquates le long du fond et des cotes d'un maillage en
éléments finis. L'amortissement matériel est un mécanisme complétement différent et peut
étre de nature hystérétique ou visqueuse. L'amortissement hystérétique est le mécanisme
dominant et est causé par la perte due au frottement et la non linéarité de la relation
contrainte-déformation du matériau. L'amortissement hystérique dépend du niveau de la
contrainte et du nombre de cycles de vibrations, mais il est indépendant de la fréquence de
vibration. De l'autre cété, I'amortissement visqueux est causé par la viscosité du fluide

s'écoulant a l'intérieur des pores de la matrice sol et est dépendant de la fréquence.

L'amortissement visqueux équivalent est utilisé pour modéliser les deux parties
hystérique et visqueuse de I'amortissement matériel. 1l est donc supposé que la matrice
d'amortissement [Cg] est une combinaison linéaire des matrices de rigidité [Kg] et de masse

[Mg] selon I'équation (4-10).
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[Ce] = A[Mg] + B[Kg] (4-10)

Ou A est la constante d'amortissement proportionnelle a la masse et B est la constante
proportionnelle & la rigidité. Cette approximation est connue sous le nom de I'amortissement
de Rayleigh. Pour un mode donné d'un systeme a plusieurs degrés de liberté la relation entre

le rapport taux d'amortissement &; et les constantes A et B est donnée par (Bathe, (1996)).

g = A B (4-11)

2wj 2

Ou w est la fréquence angulaire et I'indice i se réfere au mode de vibration considére.
Le taux d'amortissement est une mesure adimensionnelle de I'amortissement et il exprime
I'amortissement du systeme comme une fraction de [I'amortissement critique (i,e,
I'amortissement que annule completement I'oscillation). La Figure (4.1) illustre la variation du
taux d'amortissement critique avec la fréquence angulaire pendant un amortissement
proportionnel a la masse. Un amortissement proportionnel a la masse et pour la somme des
deux composantes. L'amortissement proportionnel a la masse est dominat dans l'intervalle des
basses fréquences, alors que lI'amortissement proportionnel a la rigidité domine l'intervalle des
fréquences élevées. Du fait qu'en la réalite I'amortissement est indépendant de la fréquence, le
but est d'évaluer les paramétres A et B de telle sorte que Il'amortissement résultant est
raisonnablement constant pour un intervalle de fréquence désiré. (Woodward et Griffiths
(1996)) suggerent que les paramétres A et B peuvent étre ainsi calculés par I'équation (4-12).
_ 207 w58
w1 + (V)
(4-12)

_ %%
w; + w,

Ou w4, w, sont les deux fréquences definissant l'intervalle de fréquence pour lequel
I'amortissement est approximativement constant et &, et le rapport taux d'amortissement ciblé.
L'idée est d'obtenir le vrai d'amortissement cible pour les fréquences importantes du
probleme. Selon (Zerwer et al., (2002)) ceci peut étre obtenu dans une certaine mesure en
prenant w, comme la premiére fréquence naturelle du systeme et w, comme la fréquence
naturelle la plus eélevée du mode de vibration ayant la plus grande contribution a la réponse.

Clairement, I'amortissement de Rayleigh est uniquement une maniere approximative pour
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reproduire I'amortissement du matériau du fait qu'il est indépendant du niveau de contrainte et

dépend de la fréquence de vibration.

A

Rayleigh damping

.2
g
=]}
g_ Stiffness
= damping
a
Mass
damping

Y

Frequency

Figure 4.1: Relation entre les parametres d'amortissement de Rayleigh et le taux
d'amortissement (apres Zerwer et al., 2002)

4.2.1 Discrétisation spatiale

Comme largement accepté en statique, le maillage optimal requiert le moins
d'éléments possible pour réduire le colt de calcul et un affinage du maillage dans les zones de
concentration des contraintes pour donner un résultat précis. Loin des zones de concentration
des contraintes le maillage peut devenir grossier pour réduire le nombre global des degrés de
liberté. Bien que ce soit vrai pour l'analyse statique, dans les problémes de propagation des
ondes la discrétisation spatiale du maillage est étroitement liée au contenu fréquentiel de
I'excitation. Les éléments qui sont trop larges filtreront les ondes ayant des longueurs courtes.
(Kuhlmeyer et Lysmer (1973)), en utilisant des fonctions de forme linéaire ont montré que
pour une représentation précise de la transmission de I'onde a travers un maillage en éléments
finis, la longueur du cote de I'élément, Al, doit étre approximativement égale au un-dixieme

ou un-huitiéme de la longueur de I'onde associée avec la plus haute fréquence de I'onde:

Al < Amin . Amin — Vmin . Vmin (4_13)
— 10 = 8 10fmax  8fmax

Ou Vi, est la vitesse de I'onde qui est d'intérét dans la simulation et f,., est la
fréquence la plus élevé de l'onde. Cette fréquence peut étre trouvee en entreprenant une
analyse de Fourier de I'onde. La condition mentionnée précédemment s'accorde bien avec les
résultats des analyses faites par (Hardy (2003)). (Kuhlemeyer et Lysmer (1973)) suggérent
aussi que la condition de I'¢équation (4-13) est valable uniquement quand une matrice masse

consistante est utilisée et ils ont noté que ce critére doit étre plus restrictif quand une matrice
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masse concentrée est utilisée. De plus, (Bathe (1996)) suggére que la longueur Al peut étre
prise comme étant 1'espacement entre les nceuds et ainsi par exemple pour un élément solide a

8 nceuds la condition de 1'équation (4-13) devient:

Al < Amin . Amin — Vmin . Vmin (4_14)
- 5 4 5fmax  4fmax

Il est important de noter dans I'analyse non linéaire les vitesses des ondes représentées
dans les modeles en éléments finis changent durant sa réponse. Ainsi, I'évaluation de Al doit
tenir compte de cette variation de la vitesse de I'onde et I'incertitude concernant la valeur
de Viin-

4.3  Méthodes d'intégration directe

En termes mathématiques, I'équation d'équilibre dynamique en éléments finis
(Equation (4-9) représente un systeme d'équations différentielles de second ordre. Dans
I'analyse par éléments finis il y a trois méthodologies distinctes pour résoudre ce systeme
d'équations: L'analyse modale, I'analyse dans le domaine fréquentiel, et I'intégration directe.
La premiere approche transforme I'équation (4-9) en un systeme d'équations découplées en
coordonnées modales. La réponse de chaque mode de vibration peut ainsi étre calculée
indépendamment des autres et les réponses modales peuvent étre ensuite superposées pour
donner la réponse totale. L'analyse modale est une méthode trés populaire en dynamique des

structures.

De l'autre coté, lI'analyse dans le domaine fréquentiel est largement utilisée dans les
problémes de la propagation des ondes du fait qu’elle peut considérer aussi bien
I’amortissement matériel que I’amortissement de radiation. Cette approche suppose que tout
chargement peut étre approximé par les séries de Fourier. Donc, la réponse totale est la
somme de la solution de chaque harmonique. Les deux analyses, I'analyse modale classique et
I'analyse dans le domaine fréquentiel sont basées sur le principe de superposition et ne sont
pas ainsi applicables pour les systemes non linéaires. Dans cette présente étude seulement les
méthodes directes seront examinees car elles peuvent étre utilisées pour la résolution des
systemes non linéaires. L'idée fondamentale de ces méthodes est d'approximer les solutions de
l'équation du mouvement par un ensemble d’équations algébriques qui sont évaluées pas a
pas. Les procédures pas a pas supposent que l’équation de mouvement est satisfaite

uniquement pour des intervalles de temps discrets At. De plus, des hypotheses sur les

variations du déplacement, de la vitesse et de l'accélération durant un pas de temps sont
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émises. Ce qui différencie les différents schémas d'intégration réside dans la maniere avec
laquelle elles approximent cette variation du déplacement, de la vitesse et de I'accélération
durant un intervalle de temps. Bien qu’il existe de nombreux schémas d’intégration pas a pas,

uniquement les plus populaires seront présentés dans cette these.

4.3.1 Caractéristiques des schémas d'intégration

Bien qu’il n’existe pas encore de nos jours un schéma d’intégration parfait largement
accepteé, (Hilbert et Hughes (1978)) proposent une liste de 6 caractéristiques qu’un schéma
d’intégration doit avoir pour étre compétitif et efficace.

1. La stabilité inconditionnelle pour les problemes linéaires.

2. Uniquement un seul ensemble d’équations implicites doit étre résolu pour chaque

pas de temps.

3. La précision d’ordre deux.

4. Contrdle de la dissipation de I’algorithme de dissipation dans les modes supérieurs.

5. Démarrage automatique.

6. Aucune tendance pour le dépassement pathologique.

4311 Stabilité

Un schéma d'intégration est dit étre stable si la solution numérique sous n’importe
quelles conditions initiales est inconditionnellement stable pour les problemes linéaires et si la
convergence de la solution est indépendante de la dimension du pas de temps At. Sinon,
I'algorithme est conditionnellement stable pour les valeurs de At supérieures a une valeur
critique At.,. La valeur du pas de temps critique est égale a une constante multipliée par la
période naturelle fondamentale du systeme et dépend aussi de I'amortissement matériel du
systeme. Pour un systéme a plusieurs degrés de liberté, comme par exemple un maillage en
éléments finis la stabilité exigée pour tous les modes de vibration impose de séveres
restrictions sur la valeur du pas de temps critique et peut résulter en un colt de calcul éleve.
Donc, dans l'analyse par éléments finis les schémas inconditionnellement stables sont
généralement préférés, du fait que la taille du pas de temps est déterminée uniquement par la
précision de la solution. De plus, tous les schémas d'integration peuvent étre classés soit
comme methodes explicites ou implicites. Le grand avantage des schémas explicites reside
dans le fait que la solution n'exige pas l'inversion de la matrice de rigidité. Néanmoins,
(Dahlquist (1963)) a démontré que toutes les méthodes explicites sont conditionnellement

stables par rapport a la taille du pas de temps. De l'autre c6té, la plus part des méthodes
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d'intégration implicites sont inconditionnellement stables, mais I'inversion de la matrice de

rigidité pour chaque pas de temps rend leurs calculs colteux.

Comme mentionné antérieurement, dans l'analyse modale la réponse pour chaque
mode de vibration est calculée indépendamment des autres modes et les réponses modales
sont ensuite superposées pour donner la réponse totale. Si tous les modes du systéme linéaire
sont intégrés avec le méme pas de temps At, alors lI'analyse par superposition modale est
entierement équivalente a une analyse par intégration directe de tout le systeme en utilisant le
méme pas de temps At et le méme schéma d'intégration (Bathe, (1996)). En examinant les
caractéristiques de stabilité, des schémas d'intégration dans le régime linéaire, il est courant de
considérer les modes du systeme indépendamment avec un pas de temps commun At au lieu
de considérer I'équation globale (4-9). De plus 1'équation de mouvement d’un seul mode est
équivalente a celle d’un systéme a un seul degré de liberté. Considérant 1'équation de

I'équilibre homogene du systeme (SDOF):
mii + ci+ku=0 (4-15)

Ou m est la masse, c est une constante représentant I'amortissement et k est la rigidité
du systeme et uest l'unique degré de liberté en termes des déplacements. La résolution

numérique de I'équation ci-dessus résultera en 1’ensemble des équations suivantes:

Uk+1 Uk
{ukﬂ} _ (a] {uk} (4-16)
Uk+1 Uk

Ou [A] est la matrice d’amplification qui détermine les caractéristiques de
I’algorithmique comme la stabilité, la précision et la dissipation numérique. Un schéma

d’intégration est dit stable si la matrice d’amplification est bornée.

||AK|| < constante (4-17)

Ou k est un nombre réel, I'équation caractéristique cubique de A est:
_det(A - }\I) = )\3 - 2A1)\2 + AZ}\ - A3 =0 (4-18)

Ou I indique la matrice identité, A est la solution de I'équation (4-18), A,est la trace de
A, A, est la somme des matiéres principales de A et A; est le déterminant de A Comme
I'équation (4-18) est cubique, trois solutions sont possibles (A;, A, , A3) lesquelles sont aussi

connues comme étant les valeurs propres de A. Le rayon spectral p(A)est défini comme:
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p(A) = max{[A], 1221, [A3]} (4-19)

L'algorithme est dit avoir une stabilité A quand les conditions suivantes sont remplies:

p(A) <1 (4-20)

Les valeurs propres de A ayant une multiplicité supérieure & un ont un module

strictement inférieurs a un.

4.3.1.2 Nombre des systemes implicites a résoudre

(Hilbert et Hughes (1978)) suggérent que I'algorithme ne peut nécessiter la solution de
plus d'un systeme implicite, de la taille des dimensions des matrices de masse et de rigidité,
pour chaque pas de temps. Bien que, les algorithmes qui exigent deux ou plus systémes
implicites de dimension des matrices de masse et de rigidité a résoudre en chaque pas de
temps possédent des proprietés améliorées (e.g. (Argyris et al., (1973)). lls exigent au moins
deux fois ou plus de mémoire et d'efforts de calculs par rapport aux méthodes simples.

43.1.3 Exactitude

Apres I'examen de la stabilité de I'algorithme, il est vital d'examiner sa précision. En
général, la précision dépend de la dimension du pas de temps, plus le pas de temps est petit, la
plus la solution est exacte, le schéma d'intégration est convergent si la solution numérique
s'approche de la solution exacte lorsque At tend vers zéro. La magnitude de I'erreur numérique
est proportionnelle a ((At/T)#), ou € exprime l'ordre de la précision. Selon (Hilbert et Hughes
(1978)) les méthodes exactes du second ordre sont largement supérieures aux méthodes

exactes de premier ordre.

Il convient de noter qu'il y a deux types d'erreurs numériques contrélant la précision de
I'algorithme. La figure (4.2), montre la réponse en déplacement de l'oscillateur SDOF en
vibration libre non amortie normalisée par rapport au déplacement initial u, . La courbe en
pointillées est la solution numérique et la courbe en trait plein est la solution exacte. La
divergence entre les deux courbes indique I'erreur numérique. Le premier type d'erreur est la

dispersion numérique qui peut étre exprimée en termes de I'élongation de la période.

PE=(T' —T)/T (4-21)
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Ou T’ est la période naturelle de la structure obtenue par une solution numérique et Test la
période actuelle de la structure. Le second type d'erreur est la dissipation numérique qui peut

étre exprimée soit par I’amplitude décroissant (AD) au temps t, défini par la fonction

suivante:

1 _ u(tk+T') i
AD =1 ——"— w0 (4-22)

Ou par le rapport de I'amortissement logarithmique:

r _ -LnR)+IH
== (4-23)

Ou Re, I, sont les parties réelle et imaginaire respectivement des valeurs propres A, , (i.e.
A1o= Re £ 1,i) et Q' est la fréquence naturelle de la structure obtenue par la solution
numérique et qui peut étre calculée comme suit:

Q=== arctan(Q/R) (4-24)

T

Displacement (u/ug)
o

—Closed form solution
————— Numerical solution

Figure 4.2: lllustration de I'erreur de la période

et de I'amplitude dans une solution numérique.

4.3.1.4 Dissipation algorithmique

La nécessité pour les algorithmes d'intégration pas a pas de posséder un amortissement
algorithmique est largement reconnue. Due a cause d’une mauvaise discrétisation spatiale, la
méthode des éléments finis ne peut représenter exactement les modes supérieures des
fréquences. (Strang et Fix (1973)), parmi d'autres ont montré que les modes correspondants
aux fréquences supérieures deviennent de plus en plus incorrects. Donc le rdle de

I'amortissement numérique est d'éliminer les oscillations des fréquences supérieures.
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Spécifiquement, en génie parasismique, les modes supérieurs ne doivent pas étre représentés
exactement du fait que I'excitation sismique active uniquement les modes a basse fréquence,
filtrant les modes supérieurs imprécis et préservent les modes a basse fréquence des

fréquences importants.

Le rayon spectral peut étre aussi utilise comme une mesure de la dissipation
algorithmique. Pour p égal a 1, la dissipation est égale a zéro, mais au fur et a mesure que p
décroit, la dissipation algorithmique augmente. La maniére pour examiner les caractéristiques
de lI'amortissement algorithmique d'un schéma d'intégration est d'étudier le rayon spectral
p(A) par rapport & At/T (ou T est la période naturelle du systeme a 1 SDOF non amorti et At
est le pas de temps. (Wood (1990)) suggere que le comportement dissipatif optimum est
atteint quand p reste proche de un aussi longtemps que possible et décroit (diminue) jusqu'a
0,5-0,8 lorsque At/T tend vers l'infini.

Une autre maniére pour filtrer les modes supérieurs pourrait étre l'utilisation de
I'amortissement visqueux. Néanmoins, (Hughes, (1983)) affirme que I'utilisation de
I'amortissement visqueux affecte (concerne) la bande moyenne des fréquences, mais pas les
modes de hautes fréquences imprécis. La figure (4.3) illustre la courbe de p par rapport a
At/T pour la méthode de I'accélération moyenne constante pour les deux cas: Amorti
(§ = 0.5) et non amorti(§ = 0.0). Clairement il est clair que le supplément de I'amortissement
visqueux n'affecte pas les valeurs de p pour les modes supérieurs comme p est toujours égal a
1, quand le ratio (rapport) At/T tend vers l'infini, alors que c'est qu'il affecte sérieusement la
bande moyenne des fréquences. Ainsi, la seule voie adéquate pour amortir les modes

disponibles c'est I'utilisation de I'amortissement algorithmique contrélable.

1.1

CAA, (2=0.0)
1

09—
08—

o 07—

06— /
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Figure 4.3: Le CAA avec et sans amortissement visqueux.
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4.3.1.5 Auto départ (auto demarrage)

Les schémas d'intégration qui n'ont pas de démarrage automatique intrinseque
requierent des donnees a partir de plus de deux pas de temps pour que la solution progresse.
Dans ce cas, la pratique courante est de supposer des conditions initiales. Donc en dehors de
I'algorithme, une procédure de démarrage doit étre implémentée et analysée. Evidemment,
ceci requiert un effort de calcul et de stockage supplémentaire. De plus, l'interaction des
valeurs fictives de la procédure de départ avec la vraie solution n'est pas correcte. Par

conséquent des procédures de démarrage automatique sont géneralement préférées.

4.3.1.6 Dépassement

Le terme dépassement décrit la tendance d'un algorithme grand a excéder massivement
la solution exacte dans les quelques premiers pas de temps, mais pour éventuellement
converger vers la solution exacte. Ce phénomeéne particulier découvert pour la premiére fois
par (Goudreau et Taylor (1972)) comme une propriété de la méthode 6 de Wilson et il n'est

pas lié a la stabilite et & la précision des algorithmes discutés jusqu'a présent.

4.4  Meéthode de Houbolt

(Houbolt (1950)) a fait une des premieres tentatives pour développer des schémas
d'intégration de l'analyse par ordinateur de la dynamique aéronautique. Cette méthode utilise
les deux formules de différences avec substitution a rebours pour I'accélération et la vitesse au

temps t = ty,q:

i(tir) = == [11U(tis) — 18u(ti) + 9ultic1) — 2u(tics)] (4-25)

i(tir) =50 [2u(tess) — 5u(to) + 4u(tis) — ultics)] (4-26)

La substitution de ces variations de la vitesse et de I'accélération dans I'équation de I'equilibre

global résulte en I'expression suivante:

{2 M] + 2 [C] + (KT Hu(tiee)} = Mz u(t) — s utics) — g0t} +
[C1{2 u(t) = = u(tier) = utiz)} + (Ries) (4-27)

Bien que la méthode est soit inconditionnellement stable et a une précision de second

ordre, elle n'est plus populaire du fait qu'elle ne posséde pas un self démarrage. De plus la
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méthode de Houbolt n'autorise pas le contrdle paramétrique de la quantité de la dissipation

numerique présente.

45  Meéthode de Park

De méme que la méthode Houbolt, Park a introduit I'algorithme multi pas qui aussi
une preécision d'ordre deux et est inconditionnellement stable. Les détails de cette dérivation
peuvent étre trouvés dans la publication originale (Park, (1975)). L'algorithme de Park est
legerement plus exact que la méthode de Houbolt, mais il exige aussi la procédure de départ
spéciale et il n'autorise pas le contrdle paramétrique de quantité de la dissipation numérique

présente.

4.6  Méthode de Newmark

La méthode de Newmark (Newmark, (1959)) est probablement Ila famille
d'algorithmes les plus couramment utilisés pour résoudre le systeme des équations (4-9). Il
utilise la forme tronquée des développements de Taylor pour approximer le déplacement et la
vitesse au temps t+At , i.e. a t + ti,4. En utilisant les séries de Taylor et en supposant que le
déplacement, la vitesse et lI'accélération sont connus au temps t = ty, le déplacement et la

vitesse au temps t + t,,.; sont donnés par les équations (4-28) et (4-29) respectivement.
. . A? L At3
u(ticr1) = u(ti) + u(t)At + it = + tit) — +... (4-28)

(ters) = k) + G(GIAL + (ty) 2 +... (4-29)

Newmark a tronqué ces équations et les a exprimées sous la forme suivante:

Uty g) = uty) + a(t)At + (; - a) ()AL + adi(ty, {)AL? (4-30)

U(tie1) = u(t) + (1 = O)ii(ti)At + 8ii(ty1)At (4-31)

Ou «a et 6 sont les termes qui approximent les termes restants dans les séries de Taylor
et ils montrent comment beaucoup de dérivées troisiemes du déplacement et de la vitesse a la
fin du parametre de temps, sont pris en compte dans les relations du déplacement et de la
vitesse. Les valeurs exactes des termes restants ne sont pas connues, ainsi le choix des
parametres algorithmiques (a, 6) contrélant la stabilité et I'exactitude de la solution. En

fonction de leurs valeurs, l'algorithme de Newmark prend différentes formes. (Argyris et
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Mlejnek (1991)) ont écrit les équations (4-30) et (4-31) sous forme incrémentale pour

expliquer le role des parametres algorithmiques o et &:

Au = u(t)At + 2 ii(t)A? + aAiAt? (4-32)
AU = ii(t,)At + SAlAt (4-33)

Dans la Figure (4.4), en utilisant une expression adimensionnelle pour la variable du

temps T = %, permet une interprétation des parameétres algorithmiques o et 8. Le second

terme de I'équation (4-32) représente l'aire du triangle %ﬁ(tk), alors que le troisieme terme

défini l'aire incrémentale A entre la courbe et l'aire triangulaire %ﬁ(tk) dans la figure (4.4(a)).

De plus, le premier terme de I'équation (4-33) représente l'aire noircie dans la figure (4.4(b)),
bien que le second terme représente l'aire additionnelle B due a la variation de I'accélération

au cours du pas de temps.

() A
(1-t)ii(t) A

o
:

(a) (b)

Figure 4.4: Interpolation de I'accélération et I'interprétation des parametres de Newmark o et &
(Apres Argyrys et Mlejnek 1991).

En approximant les surfaces A, B avec zéro et un triangle respectivement (a =0, 6 =
1/2). L'algorithme se réduit a la méthode de différence centrale. En considérant les équations
(4-30) et (4-31) (pour o« = 0, & = 1/2) aux temps ty_, et ti,; et ensuite en les réarrangeant,
les variations de la vitesse et de I'accélération de la méthode de différence centrale peuvent

étre obtenues.

(t) = 5 [UCtos) + ulters)] (4-34)

ii(ti) = 1 [u(tie1) — 2u(ty) + U(tiers)] (4-35)
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En substituant les équations (4-34) et (4-35) dans I'équation d'équilibre et en
supposons que le déplacement est connu au temps t = ti et t = ty, la solution en termes de

déplacement au temps t = t,,; est donnée par I'équation (4.36).
(555 M] + o [C]) {u(ties )} =

(Rt} — (IK] = o M]) (u(ti)} — (55 [M] = 51 [C]) {u(tis)) (4-36)

At? 24t

Evidemment la méthode de différence centrale est explicite, du fait que la solution de
u(ty41) est basée sur I'équilibre au temps t = t,. Le grand avantage de cette méthode est que
lorsque une matrice de masse concentrée est utilisée et I'amortissement est négligé, le systeme

d'équation (4-36) peut étre résolu sans inversion de la matrice de rigidité.

De plus, pour obtenir la formule implicite de la méthode de Newmark pour le
déplacement pour un programme en éléments finis basés sur les déplacements, les équations
(4-30) et (4-31) ont besoin d'étre réarrangées et combinées pour donner les expressions des

vitesses et des accélérations incrémentales en termes des déplacements incrémentaux:

. ) S . ) .
M= —Au—2u(t) + (1 - Z) Atii(ty) (4-37)
A.. _ 1 A 1 . t 1 .. t 4 38
u=-—oz U_Eu(k)_zu(k) (4-38)

Les relations peuvent étre ensuite substituées dans I'équation de I'équilibre incrémental

et réarrangée pour donner I'équation suivante:

(o M1+ [+ [K1) (au) =

aAt? alt
(AR} + M] {- () + it} + [C]{Z () + At (5= — 1) ()} (4-39)

S'il est suppose que I'accélération varie linéairement avec le pas de temps (a = 1/6
et 6 = 1/2), la méthode de Newmark se réduit a la méthode de I'accélération linéaire. Bien
que cette méthode soit conditionnellement stable. Elle est souvent utilisée a cause de sa
précision. Le pas de temps critique, pour les membres des algorithmes de la famille de

Newmark conditionnellement stable, est donné par I'équation (4-40) (Newmark, (1959)).
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At < Aty = —==T (4-40)

La stabilité inconditionnelle de la méthode de Newmark est garantie quand:

§> 05
(4-41)
o > 0.25(0.5 + 8)?

La plus largement utilisee la famille des algorithmes de Newmark est aussi la méthode
de l'accélération moyenne constante o« = 1/4 et & = 1/2) (comme sous le nom de la régle
trapézoidale). Cette méthode assume une valeur uniforme de I'accélération durant I'incrément.
(Dahlquist, (1963)) a prouvé que la méthode de l'accélération moyenne constante est le
schéma inconditionnellement stable le plus précis. Le principal inconvénient de la méthode
réside dans le fait qu'elle ne posséde pas d'amortissement numérique. Néanmoins, en
sélectionnant des valeurs de & supérieures a 0.5 I'amortissement numérique est introduit dans

I'algorithme.

4.7  Meéthode de I'accélération quadratique

(Papastamatiou, (1971)) a introduit la méthode de l'accélération parabolique laquelle
est une modification explicite de I'algorithme de Newmark. (Tsatsanifos, (1982)) a révisé
cette méthode et a étudié son comportement en termes de stabilité et de précision. Cet
algorithme utilis€é un polynéme d'ordre supérieur pour représenter la variation de
I'accélération durant un incrément. Donc, ce qui distingue cette méthode de la forme explicite
de I’algorithme de Newmark est 1’utilisation de la dérivée troisieme du déplacement par
rapport au temps. (Hardy, (2003)) a développé la méthode de I'accélération quadratique qui
est une modification implicite de la méthode de I'accélération parabolique. Pour prendre en
compte la dérivée troisieme du déplacement par rapport au temps, Un parametre additionnel y
est rajouté au schéma original de Newmark. La méthode de l'accélération quadratique

comprend les équations suivantes:

.8 8 . 8\ At
mi == au -2t + (1 - 2) Aty — LAt (4-42)

1
aAt?

Al = Au — ju(tk) - iﬁ(tk) — YAti(ty) (4-43)
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{aii} = [M]71({aR} — [CI{Ai} — [K]{Au}) (4-44)

ou { AR} _ {AR(tk+1A)t—AR(tk)}

En posanty=1, 6=1/3 et a=1/12, la forme implicite du schéma de
I'accélération parabolique est obtenue elle est conditionnellement stable mais posséde une
grande précision.

4.8 Méthode de Wilson 6

L'hypothése fondamentale de cette méthode (Wilson et al., (1973)) est que
I'accélération varie linéairement durant l'intervalle de temps ty , ty + 6Atou 6 = 1 (Figure
(4.5)). Comme 6 > 1, I'équilibre est considéré en dehors du pas de temps original et aussi la
solution au point d'intérét est trouvée par I'extrapolation a rebours. Le paramétre 6 controle la
stabilité et la précision de lI'algorithme. L'accélération en n‘importe quel temps dans l'intervalle

0 < t < At peut étre trouvée en utilisant I'équation (4-45).

(1) = () + 5 [ty + BAD — ity )] (4-45)

L'intégration de I'équation (4-45) (en supposant que les conditions initiales sont
connues, u(0) = uy, u(0) = u,) une fois puis deux fois donne les variations suivantes de la

vitesse et du déplacement respectivement:

(1) = 4ty + Tii(ty) + o [ty + 0AD) — (8] (4-46)
u(0) = ulti) + Tt + it + [ty + 0AD) — ()] (4-47)

Au temps t = BAt les expressions ci-dessus prennent la forme:

u(te + BAL) = u(ty) + OAta(t,) + e% [ty + OAD) + 2ii(t)] (4-48)

u(ty + 6At) = u(ty) + % [G(ty + 6AL) + ii(ty)] (4-49)
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: iit, ) :u'(tk +At)
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iilt, +0At)

1 1 »

t t+At  t+OAL
——

T

Figure 4.5: Hypothése de I'accélération linéaire de la méthode de Wilson 6.

Les équations (4-48) et (4-49) peuvent ensuite étre substituées dans I'équation
d'équilibre pour trouver la solution du probléme au temps t, + 6At. Du fait que I'équilibre est
considéré en suivant un certain temps dans le futur, le vecteur de chargement linéairement

extrapolé peut étre utilisé:

R(ty + 6At) = R(ty) + O[R(ty + At) — R(ty)] (4-50)

Il convient de noter que la méthode de Wilson® se réduit a la méthode de
I'accélération linéaire pour 6 = 1. Bien que la méthode est inconditionnellement stable pour

les valeurs de 8 > 1.37, elle n'est plus largement utilisée & cause de ses dépassements.

4.9  Meéthode de collocation

(Hilbert et Hughes, (1978)) ont introduit la méthode de collocation, laquelle combine
les caractéristiques de la méthode de Wilson 06 et de la méthode de Newmark. Ainsi,
identiguement a l'algorithme de Wilson 0, les accélérations varient linéairement durant
I'intervalle de temps de ty a ty + 6At selon I'équation (4-45). La variation des déplacements et

des vitesses est basée sur les deux méthodes de Newmark et de Wilson:

u(ty + BAL) = u(ty) + BAtu(ty) + (BAL)? [(; - a) it + ocij(tk+9At)] (4-51)

u(ty + 0At) = u(ty) + 6At[(1 — &)ti(ty) + Sii(ty + 6AL)] (4-52)

Les équations (4-51) et (4-52) peuvent ensuite étre substituées dans I'équation
d'équilibre pour trouver la solution du probléme au temps t, + 6At Comme I'équation du
mouvement est satisfaite en un certain temps dans le futur, le vecteur chargement linéairement

extrapolé de lI'algorithme 6 de Wilson (Equation (4-50) peut étre utilisé.
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Evidemment la méthode de collocation pour 6 = 1 se réduit au schéma de Newmark
etpoura =1/6 et & = 1/2. Elle se réduit a la méthode de Wilson 6. Un choix optimum des
paramétres a, & et 6 conduit a un algorithme inconditionnellement stable satisfaisant les
caractéristiques de précision. (Hilbert et Hughes, (1978)) ont montré que la précision du
second ordre est atteinte pour § = 1/2. De plus la stabilité inconditionnelle est atteinte pour:

6=>1
(4-53)

2_
0 >0 > 20°-1
2(0+1) 4(203-1)

410 Méthode HHT (Hilbert, Hughes et Taylor, (1977))

(Hilbert, Hughes et Taylor, (1977)) ont introduit une généralisation de la méthode de
Newmark dans le but d'aboutir a un algorithme contr6lable de la dissipation des modes
supérieures de vibration. (Hughes, (1983)) a suggéré une légere modification a la méthode
HHT. La méthode utilise les équations de Newmark (4.30) et (4.31) respectivement) et
introduit un paramétre additionnel of dans I'équation du mouvement. L'idée de base de la
méthode HHT est d'évaluer les divers termes de I'équation de mouvement d'équilibre en
différents points au sein de l'intervalle du temps. La Figure (4-6) montre que les termes de
I'inertie sont évalués au temps t = ti,, de l'intervalle de temps considéré At, alors que tous
les autres termes sont évalués a un temps antérieur: t = ty,q_q. Ainsi I'équation du

mouvement prend la forme
[MI{ii(tics 13 + [CHU(tier 1-00)} + [KI{u(tict1-a)} = {R(tir1-ap)} (4-54)

Ou
tier1-ap = (1 — @) tips + ety

U(tk+1—af) = (1 — apultysr) + ogu(ty)
(4-55)

l'1(tk+1—ocf) = (1 — ap)ultyr) + opi(ty)

R(tkr1-op) = (1 — a)R(tis1) + R (b0

Clairement quand af = 0, le schéma HHT se réduit a la méthode de Newmark. En

substituant les expressions ci dessus dans I'équation (4-55) donc I'équation (4-56).
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[MI{i(tis1)} + (1 = ap [CHu(tks 1)} + o[ Cl{u(ti)} + (1 — a) [K{u(tyxs1)}
+og[Kl{u(ti)} = (1 — ap{R(tk+1)} + ar{R(ti)} (4-56)

La précision (I'exactitude) du second ordre et la stabilité inconditionnelle sont
obtenues lorsque

(1+0g)?
o = —2

; ’ 8 — (1+(Xf) (4_57)

2

S
INA
2
IN
W |-

Finalement, (Chung et Hulbert, (1993)) ont convenablement exprimé le paramétre

algorithmique of, comme une fonction de la valeur du rayon spectral a I'infini p,:

ap = 0 (4-58)

" 14+peo

Ol pe €[1,1/2].

oL AL

stiffness and

damping terms ineHia term

At

l
-

\

L |

1
|
|
|
tk tk—l—&f Tk+1

Figure 4.6: Evaluation des termes variés de I'équilibre de I'équation

de mouvement aux différents points ci-inclus l'intervalle du temps avec l'algorithme HHT.
411 Meéthode WBZ (Wood W.L., Bossak M. & Ziekiewicz O.C, (1981))

Idem que la méthode HHT, la méthode WBZ (Wood et al., (1981)) utilise les
équations de Newmark pour les variations du déplacement et de la vélocité et introduit un
parameétre additionnel a,, dans I'équation de I'équilibre dynamique. Encore une fois, I'idée de
base est d'évaluer les termes de I'équation du mouvement en différents points au sein de
I'intervalle de temps. Dans ce cas, les termes de I'inertie sont évalués au temps t = ty,q_q de
I'intervalle considéréAt, tandis que tous les autres termes sont evalués au temps t = ty, ;.

Donc, I'équation du mouvement prend la forme:

Mt 1-ap)} + [Cl{0Ctir 1)} + [KIH{u(tics 1)} = Rty 1)} (4-59)
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ou
tkr1—ay = (1 — o) tisr + Aty
(4-60)

(ks 1-0p,) = (1 — o) i) + oy ii(ty)

Evidemment, quand a,, = 0, la méthode WBZ se reduit a la méthode de Newmark.

Ces expressions peuvent étre substituées dans I'équation (4.59) pour obtenir I'équation (4.61).

(1 = o) M (ty+1)3 + am [MI{G(tO)} + [Cl{0Ctke1)} + [K{u(tie1)} = {R(tgeq)} (4-61)

Les comportements des algorithmes WBZ et HHT sont trés similaires et ils deviennent
presque identique pour les faibles valeurs de a,, et de oy La précision de second ordre et la

stabilité inconditionnelle pour I'algorithme WBZ sont atteintes lorsque:

— 2 —
“1<ap<0, o="md 5o O (4-62)

Chung et Hulbert (1993) ont relié aussi le paramétre algorithmique oy, a la valeur du
rayon spectral a I'infini pe,
A (4-63)

Pootl

OU pe € [1,0]

412 Méthode a généralisée

(Chung et Hulbert, (1993)) ont introduit la méthode généralisée o (CH) qui combine
les caracteéristiques d'algorithmes HHT et WBZ. Une fois encore, l'idée fondamentale de cette
méthode est I'évaluation des termes de I'équation du mouvement aux différents points durant
le pas de temps. La méthode CH utilise les équations de Newmark pour les variations du
déplacement et de la vitesse (les équations (4-30) et (4-31) respectivement), mais il introduit
deux parametres additionnels a,,, oy dans I'équation du mouvement. La figure (4-7) montre
que les termes de l'inertie sont évalués au temps t = ty,q_,, de l'intervalle considéré At,
alors que tous les autres termes sont évalués en un certain temps antérieur t = tyq_q, avec

(¢ = ) Donc, I'équation du mouvement prend la forme:

[MI{t(tier1-a )} + [CHE(tir1-0)} + [KH{u(ticr1-0)} = {R(ticr1-a,)} (4-64)
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Ou

tirt—ap = (1 — 0p)tiyq + oty
tkt1-ay = (1 — am)tiyr + amty

u(tk+1—af) = (1 — apultysr) + agu(ty)
(4-65)

U(tks1-ap) = (1 — ap)u(tysq) + o (ty)
ii(tk+1—0(m) = (1 - o(m)u(tk+1) + amﬁ(tk)

R(tir1-ap) = (1 — ap)R(tir1) + asR(ty)

Ol AL
A —|
oAt
o=
stiffness and
damping terms I\ .
I mertia term
1
I ! !
la 1 At 1 \..I
S 1 >
| 1 1 "
| 1 1
1
| 1 I >
tl-c tk—l—c-f l-'1;—1—:[1“ tk—l

Figure 4.7: Evaluation des termes de I'équilibre de I'équation de mouvement aux différents

points ci-inclus l'intervalle du temps avec l'algorithme CH.

Comme le nom de la méthode le suggere, c'est un schéma général qui inclut la
méthode HHT(a,, = 0), la méthode WBZ (a; =0) et la méthode classique de
Newmark(a,, = af = 0). En substituant les expressions ci dessus dans [I'équation de

I'équilibre dynamique resulte en I'équation (4-66).

(1 — o) [MK{ (1)} + o [M]{t(t)} + (1 — ap [CHultis1)} + o[ CHut)} +

(1 — ap) [K{u(ti1)} + aelK]{u(ti)} = (1 — ap{R(t+1)} + arfR(ti)} (4-66)
Le grand avantage de la méthode CH réside dans le fait que si on désire controler le

niveau de la dissipation des hautes fréquences, elle a peu d'impact sur les basses fréquences

(Chung et Hulbert, (1993)). La stabilité inconditionnelle du schéma est garantie quand:
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an < op <05 et o > ) (4-67)

De plus la méthode CH atteint une précision de second ordre quand:

§ == oy + (4-68)

Finalement, le schéma permet une dissipation optimale dans les hautes fréquences avec un

impact minimal sur les baisses fréquences quand les trois conditions suivantes sont satisfaites:

_ 2poo—1 _ Pw _ 1. 2 -
oy = —y aF = P a=- (1—ay + ap) (4-69)

OU po est la valeur voulue du rayon spectral a I'infini. De plus, pour obtenir la formulation
incrémentale de la méthode CH convenable pour un programme en éléments finis bases sur

les déplacements, I'équation (4-66) peut étre réarrangée comme suit:

(1 — am) [MI{Al} + (1 — ap [C]{AU} + (1 — ap [K]{Au} =

(1 = ap){AR} + {R(t)} — [MNii(ti)} — [Cl{u(ti)} — [KH{u(ti)} (4-70)

Ou les quatre derniers termes peuvent étre écrits comme:

{R(t)} — Mt} — [Cl{u(t)} = [Kl{u(t)} = {R™ (6} — {R™(t)} = {AR}y, = 0

Ces termes expriment la force non équilibrée du pas de temps précédent, comme
{R*(t,)}, {Ri“t(tk)} représentent les forces externes et internes respectivement de

I'incrément précédent. De plus, en substituant les expressions de récurrence de Newmark pour
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la vitesse et I'accélération incrémentales (les équations (4-37) et (4-38) respectivement) dans
I'équation ci-dessus et réarrangeant pour mettre tous les termes connus du c6té droit résulte en

I'équation (4-71).

| () v+ (2522) €1+ (1 - e 1 (2w =

aAt

(1 - apar} + (1 - o) (3) tawoy - (8¢ (1- 2)) e el @)

2a

+0 = ) [ () €0C60) + (52) €00 | M1 + (4R,

4.13  Conclusions.

Le chapitre détaille les extensions qui sont exigees dans les formules de la statique en
¢léments finis pour accomplir I’analyse dynamique. De 13, la formulation des éléments finis
de 1’équilibre dynamique a été premieérement présentée. Les différentes procédures
constitutives pour modéliser le comportement du sol sous 1’exigence du chargement cyclique
et de la discrétisation spatiale spéciale sont brievement discutées. Une attention a été aussi
focalisée sur certaines de la plus part des méthodes populaires du temps d’intégration cela est
utilisé pour approximer la solution de 1’équation d’équilibre dynamique. La sont : Houbolt,
Park, Newmark, L’accélération quadratique, Wilson 6, La collocation, HHT, WBZ et la
méthode CH. Une étude comparative de ses schémas dans le régime linéaire a montré des
propriétés avantageuses de 1’algorithme CH dans I’Implémentation dynamic Capabilities of
the géotechnical Finite Element Program (ICFEP) pour les deux analyses linéaire et non
linéaire. (Stavroula, K. (2006))
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CHAPITRE V

Etude de cas pratiques
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51 Généralités

Dans cette etude, une analyse sismique détaillée de trois barrages poids en béton
ayant des hauteurs et des caractéristiques dynamiques différentes sont étudiés sous I'action de
plusieurs mouvements sismiques. L’interaction fluide-structure est considérée a travers
l'utilisation du concept de la masse ajoutée de Westergaard. La fondation est supposée dans
un premier temps rigide. Le modele de la fissuration répartie est utilisé pour modéliser
I'initiation et la propagation de la fissuration au sein du corps du barrage. La réponse du
barrage est caractérisée en évaluant les caractéristiques modales, les déplacements et les
profils de fissuration. Les résultats obtenus permettront d'avoir un apercu sur le comportement

espéré des barrages poids en béton sous I'action de séismes futurs.

5.2 Description des modeles des barrages

5.2.1 Géométrie et dimensions des barrages.

Les géométries des trois barrages utilisés dans cette étude sont montrées sur la figure (5.1).

5.2.1.1 Le barrage A. lllustré sur la figure ci-dessous a une hauteur de 36,30m, et une base

de largeur de 25,77m. La profondeur du réservoir lors du séisme est de 36,00m.

3.05m
= - - -
15.42m
1
36.30m
16.78m
1
4.10m
* *
- 25.77m -
Barrage A

5.2.1.2 Le barrage B. lllustré sur la figure ci-dessous a une hauteur de 60,00m, et une base

de largeur de 45,50m. La profondeur du réservoir lors du séisme est de 59,50m.
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60m  54m

['—‘ 45.50m A

Barrage B

5.2.1.3 Le barrage C. Illustré sur la figure ci-dessous a une hauteur de 100,00m, et une

base de base de 90,00m. La profondeur du réservoir lors du séisme est de 99,50m.

70m

100m

Barrage C
Figure 5.1 : Géométries et dimensions des barrages

5.3 Modeles en éléments finis

Pour l'analyse nous avons considéré un modele bidimensionnel avec un état de
contrainte plane. Le maillage en éléments finis utilisé lors de l'analyse est un maillage
moyen; une étude paramétrique considérant trois types de maillage; grossier, moyen et fin

(non présentée dans cette thése), a montré que le maillage moyen donne de bons résultats. Les
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modeéles adoptés sont constitués d'éléments membranaires de premier ordre en contraintes
planes.
5.3.1 Maillages

Les modéles en éléments finis des barrages A, B et C sont constitues de 280, 450 et
880 ¢éléments iso paramétriques  quadrilatéraux a 4 nceuds en déformation plane,

respectivement, voir figure (5.2).

Barrage B Barrage C

Figure 5.2 : Modeles en éléments finis des barrages (Nceuds choisis)

5.3.2 Propriétés matérielles
Les propriétés materielles adoptées sont:

Tableau 5.1: Propriétés matérielles

Ec v fc’ f’ Gf
(Mpa) (Mpa) ~ (Mpa)  (N/mm)
32000 0.20 25 2 200

Ou E, est le module de Young, v est le coefficient de Poisson, f; est la résistance uni axiale
maximale en compression, f; est la résistance uni axiale maximale en traction et G, est
I'énergie de fissuration.

5.3.3 Accélérogrammes

Les trois barrages ont été soumis a quatre accélérogrammes enregistrés:

Accélérogramme 1 Dar el Beidha. Seisme de Boumerdes (Algérie) en 2006.
Accélérogramme 2 ChiChi. Seisme de Taiwan en 1999.

Accélérogramme 3 Coralitos. Seisme de Kocaeli (Turquie) en 1999.
Accelérogramme 4 Sakara. Seisme Américain en 1989.
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Acceleration (g)

Acceleration (g)

0.50 . I . , .
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Figure 5.3 : Enregistrements sismiques utilisés
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Tableau 5.2: Caractéristiques des mouvements du sol.

(1) ) ®3) (4) () (6) () (8)
(9) (cm/s) — (m/s) (cm’/s) (9*s) (cm) (9)
Chichi 0.808 680.434 5191  2582171.055  0.654 261.992 0.835
Autemps Autemps
t=14.3s  t=15.980s
Coralitos  0.799 58.814 4.218 3952.893 0.448 246.713 0.636
Au temps  Au temps
t=4.040s  t=3.960s
Dar El 0.499 39.865 1.875 2326.135 0.442 131.025 0.487
Beidha Autemps Autemps
t=7.410s  t=7.070s
Sakara 0.628 77.369  4.753 7127.971 0.548 266.838 0.534
Au temps  Au temps
t=5.920s  t=6.320s

(1) Enregistrement, (2) Accélération maximale, (3) Vitesse maximale, (4) Intensité d'Arias,
(5) Densité d'Energie spécifique, (6) Intensité du spectre d'accélération, (7) Intensité du

spectre de vitesse, (8) Accélération de calcul effective.

5.4  Analyse non linéaire

Le barrage a été soumis tout d'abord a des charges statiques avant l'application des
charges dynamiques. Les contraintes sous charges statiques ont été considérées comme
conditions initiales pour I'analyse dynamique a travers I'option RESTART disponible dans
ADINA. La pression hydrostatique a été appliquée sous forme de pression sur la face amont
du barrage. La charge hydrodynamique a été approximée par la méthode de Westergaard des
masses ajoutées. DO au fait qu'un critére d'analyse de la fissuration dans les structures en
béton armé basé sur la résistance peut résulter en des résultats non objectifs en fonction du

maillage utilisé, c'est a dire, les contraintes deviennent progressivement plus larges autour de
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la fissure au fur et a mesure que le maillage est raffiné, I'approche basée sur la mécanique de
rupture qui est une technique rationnelle pour I'analyse de I'initiation et de la propagation de la
fissuration dans les structures en béton armé et a été adoptée dans cette étude.

5.5 Résultats numériques
5.5.1 Caractéristiqgues modales
Les trois premiéres périodes des trois barrages sont présentées dans le tableau 5.3.

Tableau 5.3: Périodes des barrages.

Structures Mode 1 Mode 2 Mode3
(s) (s) (s)
Barrage A 0.1307 0.04983 0.04021
Barrage B 0.1939 0.08312 0.06526
Barrage 6 0.2847 0.1293 0.1016

5.6 Influence des caractéristiques dynamiques des barrages, du contenu fréquentiel des

accélérogrammes et de I'amortissement.

Dans le Barrage A. Les profils des fissures sous différents accélérogrammes sont montrés sur
les figures, 5.4, 5.5, 5.6 et 5.7. Pour tous les enregistrements sismiques, la plus part des
fissures sont concentrés sur la face avale avec une tendance de propagation vers le corps du
barrage. Cependant, l'initiation de la fissuration a la base du barrage dépend de maniere
significative de I'enregistrement utilisé mettant ainsi en évidence l'influence du contenu
fréquentiel du séisme. Pour ce barrage, le taux d'endommagement est relativement petit. La

non considération de I’amortissement peut résulter en des résultats non réalistes.
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5.6.1 Barrage A, accélérogamme de Dar El Beidha.

%'%
t=8.266s (1) t=8.500s t=12.000 s t=16.00 s t=21.000 s
a)
k2 :9%
t=11.038s (1) t=11.284s t=11.390s t=11.4902 s

b)

Figure 5.4 : Barrage A, accélérogamme de Dar El Beidha:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.
(1) Début de la fissuration.

5.6.2 Barrage A, accélérogamme de Corralitos.

o

%i »,
[N &5
t=3.778 s (1) t=4.440 s t=5.500 s t=10.213 s
a)
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Figure 5.5 : Barrage A, accélérogamme de Corralitos:
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5.6.3 Barrage A, accélérogamme de Sakara.
I illA [
1
.
t=
11 | |‘H‘?@A
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3.966 s

t

3.692 s

t

3.516s
b)

t
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

Figure 5.6 : Barrage A, accélérogamme de Sakara:

3.426s
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5.6.4 Barrage A, accélérogamme de Chichi.

M

Y

fg:’ ‘é%%:’" 4@
£
8 P

t=15.235s (1) t=15.940s t=16.000 s t=16.080 s t=21.000s

a)

> :wda
t=11.038s (1) t=11.250s t=11.284 s t=11.390 s t=11.902 s

b)

Figure 5.7 : Barrage A, accélérogamme de Chichi:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

Dans le barrage B, la fissuration est plus importante que celle du barrage A, Figures 5.8, 5.9,
5.10 et 5.11. La face amont peut étre fissurée du sommet a la base pour les enregistrements
de Chichi et de Sakara alors que pour les séismes de Dar el beidha et de Corralitos la
fissuration est moindre sur la face amont et prés de la base. Encore une fois, la face avale est

soumise a une fissuration importante au cou du barrage au point de changement de pente.
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5.6.5 Barrage B, accélérogamme de Dar el beidha.

(2

t=7.712 s (1) t=7.770s t=7.790 s t=16.000 s t=21.000s
a)
\%
,‘& %%%%
&'
t=6.568 s(1) 1=7.426s t=7.706 s t=7.738 s t=7.936s
b)

Figure 5.8 : Barrage B, accélérogamme de Dar el Beidha:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

5.6.6 Barrage B, accélérogamme de Corralitos.

||§ll I

= S

t=5.288s (1) t=5.316s t=6.000 s t=8.100 s t=16.000 s

a)
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t=3.530s(1) t=3.742s t=3.826 s t=3.954 s t=4.016 s
b)

Figure 5.9 : Barrage B, accélérogamme de Corralitos:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

5.6.7 Barrage B, accélérogamme de Sakara.

11 101011

t=3.750's (1) t=4.100's

o

t=3.452s(1)  t=3.546s t=3.698 s t=3.714 s t=3.880's
b)

Figure 5.10 : Barrage B, accélérogamme de Sakara:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.
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5.6.8 Barrage B, accélérogamme de Chichi.

g : %z"a
=
=
= &
t=15.004 s (1) t=15.100 s t=15.400s t=16.000 s t=21.000 s
a)
4%$ %9
£ ﬁu, '&
i
t=7.028 s(1) t=7.532 s t=7.786 s t=7.838 s t=8.020 s

b)

Figure 5.11 : Barrage B, accélérogamme de Chichi:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

Dans le barrage C, les Figures 5.12, 5.13, 5.14 et 5.15. Les fissures se sont produites sur la
face avale, a la base et au point de changement de pente sur la face amont. Pour les
enregistrements de Saka et de Corralitos I'analyse s'est arrétée prématurément. Les fissures sur
la face avale sont fusionné avec celles de la face amont pour I'enregistrement de Dar el beidha
pour t =16.000s. L'influence du contenu fréquentiel des mouvements de sol est évidente du
fait que le profil de la fissuration différe d'un séisme a un autre. La densité de fissuration est

plus importante pour le barrage A suggérant une influence des caractéristiques dynamiques
des barrages sur l'initiation et la propagation de la fissuration.
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5.6.9 Barrage C, accélérogamme de Dar el beidha.

% :
t=6.000s (1) t=7.800 s t=8.100 s t=16.000 s t=21.000 s
a)
t=6.466 s t=6.964 s t=7.018 s t=7.266 s
b)

Figure 5.12 : Barrage C, accélérogamme de Dar el beidha:
a) avec amortissement, b) sans amortissement.

5.6.10 Barrage C, accélerogamme de Corralitos

t=1.994s(1) t=3.470s t=3.650s t=3.800s
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t=1.990 s(1) t=2.034 s t=2.450 s

b)

Figure 5.13 : Barrage C, accélérogamme de Corralitos:

a) avec amortissement, b) sans amortissement.

5.6.11 Barrage C, accélérogamme de Sakara.

t=2.716s(1) t=3.100s t=3.600s t=3.930s

a)

S W

N m———

t=1.046s t=1.096s t=1.172s t=1.222s

b)

t=3.9375s

Figure 5.14 : Barrage C, accélérogamme de Sakara:

a) avec amortissement, b) sans amortissement.
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5.6.12 Barrage C, accelerogamme de Chichi.

t=4.860 s t=6.000s t=15.000 s t=15.330s t=15.7276 s

t=3.890 s t=4.884 s t=5.194 s t=5.286s t=5.514 s
b)

Figure 5.15 : Barrage C, accélérogamme de Chichi:

a) avec amortissement, b) sans amortissement.

5.7 Déplacements verticaux

D'aprés (Mao et Taylor, (1997)), la réponse temporelle du déplacement vertical d'un
nceud peut étre considérée comme une largeur d'ouverture de la fissure. Le nceud au milieu de
la face avale a éte choisi car pour tous les barrages et pour tous les enregistrements sismiques,
la plupart de la fissuration s'est produite dans cette zone. Les nceuds choisis pour les trois
barrages sont: 56, 45 et 105 comme indiqué sur la figure (5.2). Le déplacement maximal
vertical pour le barrage A est égal & 0.79 mm, 0.668 mm, 0.781 mm et 0.775 mm pour les
enregistrements de Chichi, Coralitos, Dar el Beidha et Sakara respectivement. Pour les
barrages B et C, les valeurs sont 2.9 mm, 1.34 mm et 1.41 mm, 1.58 mm et 5.62 mm, 4.03
mm et 5.66 mm, 1.64 mm respectivement, voir la figure (5.16). Donc la largeur de la fissure

est beaucoup importante pour le barrage ayant une plus grande hauteur.
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Displacement -Z- (m)
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Figure 5.16 : Déplacements verticaux
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5.8 Influence des conditions du sol

Barrage A

Comparativement au cas de la base fixe, la prise en considération des conditions du sol résulte
en une modification du profil de la fissuration dans le barrage. Cette influence est beaucoup
plus prononcée pour de faibles valeurs de Eg,; et s’atténue pour une grande valeur de E,; car

dans ce cas on se rapproche du cas de la base rigide.

5.8.1 Barrage A, accélérogamme de Dar el beidha

t=1.110s t=1.190s t=4.690 s t=21.000 s

s \ \ \

t=1.090 s t=8.470s t=8.490 s t=15.465s

b)

m \ N A\

t=1.190 s t=7.600 s t=8.100 s t=21.000 s
c)

Figure 5.17 : Barrage A, accélérogamme de Dar el beidha:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?

102



5.8.2 Barrage A, accélérogamme de Corralitos

M e T il

t=3.846 s t=4.006 s t=4.316s t=21.000 s
a)

TIIIIIHIIIII‘!‘ TT"’“'""'TT TT\I’III’IIIIITT TT\THHHIITT

t=1.088 s t=6.529 s t=8.356 s t=16.000 s
b)
i
g fiic il i i
t=3.770s t=4.026 s t=7.140s t=21.000 s

c)

Figure 5.18 : Barrage A, accelérogamme de Corralitos:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?

103



5.8.3 Barrage A, accélérogamme de Sakara

-I'-—!_I‘l'lllllllll-!- ++ ﬂIrII\IIIT ++'I—l |T ++1’lll’\l|ll
t=1.140s t=4.690 s t=15.730s t=21.000s
a)
EEEERNCILIIIaaEs EEEENEINII EEREEI B
t=1.930s t=4.590s t=14.230s t=15.285s
b)
HH SaiE T imea EEE R BRI
t=7.590s t=7.780s t=11.720s t=14.783 s
c)

Figure 5.19 : Barrage A, accélérogamme de Sakara:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.4 Barrage A, accélérogamme de Chichi

S HH A FH EEEEEET A
t=1.212 s t=7.859 s t=13.028 s t=21.000 s
a)
EEEE i e, EE e BESmiiiit i,
t=1.230s t=5.268 s t=12.864 s t=21.000 s
b)
B Bai It i o T TR H T L
t=1.190 s t=4.369 s t=11.035s t=21.000 s
c)

Figure 5.20 : Barrage A, accélérogamme de Chichi:

a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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Barrage B

Comparativement au cas de la base fixe, la prise en considération des conditions du sol résulte
en une modification du profil de la fissuration dans le barrage. Cette influence est beaucoup
plus prononcée pour de faibles valeurs de Eg,; et s’atténue pour une grande valeur de E,; car

dans ce cas on se rapproche du cas de la base rigide.

5.8.5 Barrage B, accélérogamme de Dar el beidha

t=12.700s t=14.890s t=17.250s t=21.000s
a)

t=7.570s t=7.720s t=9.540s t=21.000s
b)

t=7.870s t=7.910s t=8.070s t=21.000s
c)

Figure 5.21 : Barrage B, accélérogamme de Dar el beidha:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.6 Barrage B, accélérogamme de Corralitos

i i RREARE i i S RRERREERERECE i i

t=11.700s t=11.710s t=13.780s t=21.000s

a)
o

t=11.320s t=11.690s t=15.080s t=21.000s

b)
= i 5 i i H
t=8.950s t=12.089 s t=17.080s t=21.000 s

c)

Figure 5.22 : Barrage B, accélérogamme de Corralitos:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.7 Barrage B, accélérogamme de Sakara

H = T i
t=4.000 s t=5.890s t=7.190s t=21.000 s
a)
‘*.é e i
= : =
t=4.010s t=4.410s t=7.530s t=21.000 s
b)
& &
t=4.060 s t=4.360 s t=4.950 s t=21.000s
c)

Figure 5.23 : Barrage B, accélérogamme de Sakara:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.8 Barrage B, accélérogamme de Chichi

t=7.040 s t=13.510s t=16.990 s t=21.000 s

a)
i i G S g AR RS i i S

t=1.410s t=1.550s t=7.620s t=21.000 s

b)
:?é i .Tg : o

t=10.930s t=15.020's t=16.210s t=21.000s

c)

Figure 5.24 : Barrage B, accélérogamme de Chichi:

a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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Barrage C

Comparativement au cas de la base fixe, la prise en considération des conditions de sol résulte en une
modification du profil de la fissuration dans le barrage ou la fissure se propage sur la face avale du
barrage. Les conditions de sol combinées avec le contenu fréquentiel des séismes peuvent modifier les

profils de la fissuration.

5.8.9 Barrage C, accélérogamme de Dar el beidha

t=7.630s t=7.650 s t=7.670s t=7.696 s
a)

t=7.330's t=7.350's t=7.370's t=7.377 s
b)

t=7.260's t=7.270's t=7.280's t=7.290 s
c)

Figure 5.25 : Barrage C, accélérogamme de Dar el beidha:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.10 Barrage C, accélérogamme de Corralitos

t=2.720 s t=2.930 s t=2.970s t=3.012s

a)

t=2.590s t=2.730s t=2.810s t=2.863 s

b)

t=2.910s t=2.950s t=2.980s t=2.989 s

c)

Figure 5.26 : Barrage C, accélérogamme de Corralitos:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.11 Barrage C, accélérogamme de Sakara

t=2.960 s t=2.970s t=2.980 s t=2.990 s

t=2.490 s t=3.070 s t=3.080 s t=3.120 s

b)

t=2.920s t=2.940s t=2.950 s t=2.960 s

c)

Figure 5.27 : Barrage C, accélérogamme de Sakara:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.8.12 Barrage C, accélérogamme de Chichi

t=4.890s t=4.910s t=4.920 s t=4.922 s

a)

t=6.320 s t=6.340's t=6.360 s t=6.368 s

b)

t=4.980 s t=6.250's t=6.280s t=6.305s

c)

Figure 5.28 : Barrage C, accélérogamme de Chichi:
a) E=500000 KN/m?, b) E=2000000 KN/m?, ¢) E=10000000 KN/m?
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5.9 Influence des accélérations verticales

5.9.1 Acceélérogramme de New hall (H) et spectre de réponse

NewHall-H
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0.4
3 02 I‘
( = |
i) 1
3 °'°*"W M‘lg“"m*WWMv~-»w~v--+m-~~—4
o) E
8 .02d
& :
0.4 4
-0.6 -
: T T T T T T - T ¥ 1
0 5 10 15 20 25 30
Temps (s)
a)
NewHall-H
24 "l‘\
| /1
‘ [
s [l /
=) \[ |
& 111 |
o ||
= 1Y
ol
@ 14
o) Iz
8 f
< |
04 —————n
0 2 4
Temps (s)
b)

Figure 5.29 : Accélérogramme de New hall (H) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme,

(H) : Accélération Horizontale

b) Spectre de réponse
(V) : Accélération Verticale
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5.9.2 Accelerogramme de New hall (V) et spectre de réponse

0.6 1

Accélération (g)

NewHall-V

kbhmmmww
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Temps (s)

a)

2.0
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16+ ||‘
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Accélération (g)

0.2
0.0 T

0.2

NewHall-V |

Figure 5.30 : Accélérogramme de New hall (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse

(H) : Accélération Horizontale

(V) : Accélération Verticale
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5.9.3 Accelerogramme de Array (H) et spectre de réponse

Accélération (g)
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Figure 5.31 : Accélérogramme de Array (H) et spectre de réponse:

b)

a) Accélerogramme, b) Spectre de reponse
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5.9.4 Accélérogramme de Array (V) et spectre de réponse

ARRAY06-V/|

2.0+

1.0 1
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0.0+ —————

05+

Accélération (g)

-1.04

-1.5

Temps (s)

ARRAY06-V/|

ARRAY06-H (g)

Temps (s)

b)

Figure 5.32 : Accélérogramme de Array (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse
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5.9.5 Accelerogramme de Corralitos (H) et spectre de réponse
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Figure 5.33 : Accélérogramme de Corralitos (H) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse
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5.9.6 Accelerogramme de Corralitos (V) et spectre de réponse
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Figure 5.34 : Accélérogramme de Corralitos (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse
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5.9.7 Accélérogramme de Petrolia (H) et spectre de réponse
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Figure 5.35 : Accélérogramme de Petrolia (H) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse
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5.9.8 Accelerogramme de Petrolia (V) et spectre de réponse
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Figure 5.36 : Accélérogramme de Petrolia (V) et spectre de réponse:

a) Accélérogramme, b) Spectre de réponse
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Barrage A

La considération de l'influence des accélérations verticales a pour effet d'induire une
fissuration dans le barrage ou la fissuration est absente lorsque les accelérations horizontales
seules sont considérées. De plus le contenu fréquentiel peut modifier les profils de fissuration

soit en augmentant soit en diminuant la densité de la fissuration.

5.9.9 Barrage A, accélérogamme de New hall
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Figure 5.37 : Barrage A, accelérogamme de New hall:
a)H, b) H+V.
H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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5.9.10 Barrage A, accélérogamme de Array
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5.9.11 Barrage A, accélérogamme de Corralitos
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Figure 5.39 : Barrage A, accélérogamme de Corralitos:

a)H, b) H+V.

H+V: Accélérations horizontale et verticale

H: Accélération horizontale
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5.9.12 Barrage A, accélérogamme de Petrolia
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Figure 5.40 : Barrage A, accélérogamme de Petrolia:
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Barrage B

Les mémes conclusions que celles trouvées pour le barrage A s’appliquent au barrage B.

5.9.13 Barrage B, accélérogamme de New hall
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Figure 5.41 : Barrage B, accélérogamme de New hall:

a)H, b)) H+V.

H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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5.9.14 Barrage B, accélérogamme de Array
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Figure 5.42 : Barrage B, accélérogamme de Array:
a)H, b) H+V.
H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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5.9.15 Barrage B, accélérogamme de Corralitos
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Figure 5.43 : Barrage B, accélérogamme de Corralitos :

b) H+V.

a)H,

H+V: Accélérations horizontale et verticale

H: Accélération horizontale
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5.9.16 Barrage B, accélerogamme de Petrolia
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Figure 5.44: Barrage B, accélérogamme de Petrolia:
a)H, b) H+V.
H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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Barrage C

Pour le barrage C, la prise en compte des accélérations verticales a pour effet d’augmenter
’aire de la zone endommagée. La considération de I'influence des accélérations verticales a
pour effet d'induire une fissuration dans le barrage ou la fissuration a la face avale se propage
et s’accentue pour former une bande droite. Cela conclu que I'influence des accélérations

verticales est plus fondée que celle des accélérations horizontales seulement considérée.

5.9.17 Barrage C, accélérogamme de New hall
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Figure 5.45 : Barrage C, accélérogamme de New hall:
a)H, b) H+V.

H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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5.9.18 Barrage C, accélérogamme de Array
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Figure 5.46 : Barrage C, accélérogamme de Array:
a)H, b) H+V.

H: Accélération horizontale H+V: Accélérations horizontale et verticale
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5.9.19 Barrage C, accélérogamme de Corralitos
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5.9.20 Barrage C, accélérogamme de Petrolia
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5.10 Influence de I'effet de I'énergie de fissuration
Barrage A

Il n’y a aucun effet de 1’énergie de fissuration.

5.10.1 Barrage A, accélérogramme de Dar el beidha
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Figure 5.49 : Barrage A, Energie de fissuration:
Accélérogramme de Dar el beidha
a)G=200[N/mm] , b) GF=600[N/mm], c) G;=1000 [N/mm].
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Barrage B

Il n’y a aucun effet de 1’énergie de fissuration.

5.10.2 Barrage B, accélérogramme de Dar el beidha
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Figure 5.50 : Barrage B, Energie de fissuration:
Accélérogramme de Dar el beidha
a)G=200[N/mm] , b) GF=600[N/mm], c) G,=1000 [N/mm].
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Barrage C
Il 'y a une influence de I’énergie de fissuration pour les valeurs de G=200 (N/mm), G, = 600

(N/mm) et G, = 1000 (N/mm), Ceci est di au fait que les caractéristiques dynamiques du

barrage C sont différentes de celles des barrages A et B, le contenu fréquentiel de
I’accélérogramme de Dar el beidha et divers facteurs liés a la géométrie du barrage jouent un

réle important dans I’initiation de la propagation de la fissuration dans le corps du barrage.

5.10.3 Barrage C, accélerogramme de Dar el beidha

TR T
ﬁ%@
B

t=6.000s t=7.800s t=8.100s t=16.000 s
a)
{
t=6.000s t = 7.800s t = 7.82825s -
b)

TR
TR
f"

t=6.000s t=7.800s t=8.100s t=16.000s
c)
Figure 5.51 : Barrage C, Energie de fissuration:

Accelerogramme de Dar el beidha
a)G=200[N/mm] , b) GF=600[N/mm], c) G,=1000 [N/mm].
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Conclusions

Dans cette étude, a été entreprise une analyse dynamique non linéaire par éléments
finis de trois barrages poids en béton soumis a des charges sismiques avec deux objectifs
principaux. Le premier objectif est de montrer I'utilisation de la méthode des éléments finis en
analyse non linéaire en explicitant toutes les caractéristiques d’une telle analyse. Le second
objectif est de comprendre le comportement des barrages poids en béton sous 1’action de
charges sismiques a travers la visualisation des zones d’endommagement représentées par la
fissuration se produisant dans les barrages.

Les analyses numériques ont montré que la plupart de la fissuration s’est produite sur 1a face
avale, a la base et au point de changement de pente sur la face amont. La hauteur du barrage
est un important parameétre devant faire I’objet d’une attention particuliére lors de 1’évaluation
de la fissuration dans les barrages. Le contenu fréquentiel des séismes peut changer de
maniere drastique le profil de la fissuration. Les fissures sur la face avale ont tendance a se
propager vers le corps du barrage et a fusionner avec ceux se produisant prées du cou de la face
amont pour les barrages B et C. La densité de la fissuration pour le barrage A est moins
importante par rapport a celle des barrages B et C. Les caractéristiques dynamiques des
barrages influent sur la largeur d’ouverture de la fissure qui plus critique pour les barrages
flexibles. Une analyse non linéaire est complexe et nécessite de bonnes connaissances sur les
lois de comportement. Il est important de noter que les fissures déja ouvertes peuvent
¢éventuellement se fermer. Le modéle de la fissure répartie combiné avec un critére d’initiation
de la fissuration basé sur la mécanique de rupture est attractif dans la mesure ou il ne nécessite
pas de remaillage de la structure mais juste une modification de la loi constitutive du
matériau. Plus la hauteur du barrage est importante, plus le risque sismique augmente. L’effet
des accélérations verticales ne doit pas étre négligé. Les conditions de sol peuvent modifier de
maniere conséquente les profils de fissuration, surtout pour les valeurs faibles de E,; .

L’énergie de fissuration peut modifier le profil et la location des zones d’endommagement.
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Perspectives

- Etude tridimensionnelle et avec prise en compte de la compressibilité de 1’eau a
travers par exemple une analyse Lagrangienne-Eulérienne couplées.
- Utilisation d’autres lois de comportement pour le béton tel que le modéele élasto-

plastique avec endommagement.
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