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RESUME

La Commission internationale des grands barrages a constaté que la plupart des anciens barrages ont été
congus selon des méthodes et des critéres sismiques désormais séveres. En effet, il est souvent incertain si
un vieux barrage respecte les normes actuelles de la Commission en matiere de stireté sismique. Selon ces
normes, les grands barrages doivent résister au maximum de séismes crédibles (MCE), qui représentent

le mouvement de fond le plus intense, avec une période de retour de plusieurs milliers d'années.

Au cours des dernieres décennies, des avancées significatives ont été réalisées dans Iévaluation de l'analyse
dynamique des barrages. La tendance actuelle est de considérer des intensités plus élevées du mouvement
du sol lors des tremblements de terre sur les sites de barrage, généralement caractérisées par l'accélération
maximale du sol (PGA). La plupart des barrages ont été congus pour résister aux tremblements de terre
en utilisant une approche pseudo-statique avec une PGA de 0,1 g. Cependant, un MCE de plus de 6 peut
générer localement une PGA dépassant 0,5 g, soit cinq fois la valeur de conception. En raison de cet
écart important entre l'accélération de conception et les valeurs de PGA attendues pendant le MCE, il est

souvent difficile de garantir la sécurité sismique d’'un barrage existant.

Il est largement admis que la sécurité sismique de la plupart des barrages existants est inconnue. De plus,
la conception de nouveaux barrages en terre doit tenir compte de nouveaux enjeux importants tels que
le comportement non linéaire du matériau terrestre, I'interaction fluide-squelette, la liquéfaction du sol
et I'interaction fluide-structure. Lutilisation de données sismiques réelles est également importante pour

évaluer la réponse des barrages aux séismes.

Prédire la réponse d’un barrage en terre lors d'un tremblement de terre constitue un défi majeur, car
de nombreux facteurs influent sur les réponses dynamiques des barrages, tels que les caractéristiques
du barrage, les conditions du site et les spécifications de charge sismique. Les progres dans le calcul
géotechnique permettent de réaliser des analyses plus précises de la réponse du barrage, notamment
en tenant compte de la plasticité du sol, de Iévolution de la pression interstitielle et de la procédure de
construction du barrage. Ces analyses permettent de vérifier la stabilité du barrage et dévaluer I'influence

des principaux parameétres sur sa réponse.

Le présent travail vise a analyser la réponse sismique d’'un barrage en terre al'aide de la méthode numérique
PLAXIS 2D, en prenant en compte le comportement non linéaire du matériau du sol, Iévolution de la
pression interstitielle, la construction du barrage et I'interaction fondation-barrage. Iétude se concentre
sur 'impact du taux de remplissage, de la plasticité et de I'interaction fluide-squelette, en utilisant des

données sismiques réelles.

Ce travail est organisé en quatre chapitres. Le premier chapitre propose une revue documentaire de la
recherche sur les barrages en terre, en abordant les différentes méthodes d’analyse sismique, telles que les
méthodes empiriques, simplifiées, linéaires équivalentes et non linéaires. Le deuxiéme chapitre présente
une analyse numérique du comportement sismique des barrages en terre, en se concentrant sur la réponse
élastique et élasto-plastique du barrage. Ce chapitre comprend également une étude paramétrique pour
évaluer I'influence des principaux parameétres sur la réponse du barrage.
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ABSTRACT

The International Commission on Large Dams has noted that most older dams were designed using
seismic methods and criteria that are now considered obsolete. Indeed, it is often uncertain whether
an old dam complies with the current safety standards set by the Commission regarding seismic safety.
According to these standards, large dams must withstand the maximum credible earthquakes (MCE),

which represent the most intense ground motion, with a return period of several thousand years.

Significant advancements have been made in the assessment of dynamic analysis of dams over the past
decades. The current trend is to consider higher intensities of ground motion during earthquakes at
dam sites, typically characterized by peak ground acceleration (PGA). Most dams were designed to resist
earthquakes using a pseudo-static approach with a PGA of 0.1 g. However, an MCE exceeding 6 can
locally generate a PGA exceeding 0.5 g, which is five times the design value. Due to this significant
difference between the design acceleration and the expected PGA during the MCE, it is often challenging

to ensure the seismic safety of an existing dam.

It is widely accepted that the seismic safety of most existing dams is unknown. Additionally, the design
of new earth dams must address new significant issues such as the nonlinear behavior of earth materials,
fluid-skeleton interaction, soil liquefaction, and fluid-structure interaction. The use of actual seismic data

is also crucial for assessing dam responses to earthquakes.

Predicting the response of an earth dam during an earthquake is a major challenge, as many factors
influence the dynamic responses of dams, including dam characteristics, site conditions, and seismic load
specifications. Advances in geotechnical calculations enable more precise analyses of dam responses,
particularly considering soil plasticity, interstitial pressure evolution, and dam construction procedures.

These analyses verify dam stability and assess the influence of key parameters on dam response.

This study aims to analyze the seismic response of an earth dam using the numerical method PLAXIS 2D,
considering the nonlinear behavior of soil materials, interstitial pressure evolution, dam construction,
and foundation-dam interaction. The study focuses on the impact of filling rate, plasticity, and fluid-

skeleton interaction, using real seismic data.

This study is organized into four chapters. The first chapter provides a literature review of research on earth
dams, addressing various seismic analysis methods, including empirical, simplified, linear equivalent,
and nonlinear methods. The second chapter presents a numerical analysis of the seismic behavior of
earth dams, focusing on the elastic and elastoplastic response of the dam. This chapter also includes a

parametric study to evaluate the influence of key parameters on the dam response.
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PROBLEMATIQUE ET CONTEXTE DE LA RECHERCHE

Les barrages en remblai sont parmi les ouvrages les plus importants en génie civil, mais ils sont
également parmi les plus critiques en termes de performance et de sécurité. Les normes de conception
et de construction sont rigoureuses, et les normes parasismiques sont élevées, en constante évolution.
Cependant, il est souvent observé que de nombreuses conceptions de barrages ne comprennent pas
danalyses sismiques approfondies, ce qui est essentiel pour évaluer la sécurité de ces structures en cas de

séisme.

Dans le nord de 'Algerie, ot la séismicité est active mais modérée, les caractéristiques des séismes different
de de louest a lest. La plupart des études dynamiques ont porté sur des barrages soumis a des séismes de

lest de IAlgerie, laissant peu d’'informations sur la réponse des barrages aux séismes en Algerie.

De plus, malgré la disponibilité de logiciels et de méthodes numériques pour effectuer des analyses
dynamiques de la réponse des barrages, ces outils sont sous-utilisés en raison de difficultés de mise en
ceuvre. Par exemple, les méthodes pseudo-dynamiques, telles que la méthode de Newmark, nont pas
encore été suffisamment vérifiées ou calibrées pour les séismes de lest de 'Algerie. De plus, les méthodes
avancées danalyse dynamique, telles que les simulations numériques non linéaires en 2D, sont complexes
a mettre en ceuvre et nont pas été largement utilisées pour les barrages en remblai en 'Algerie. En outre,
la compréhension des effets, des conditions du sol en 2D est limitée, et 'adaptation de ces méthodes pour

les sols et les types douvrages spécifiques en I'Algerie est encore en cours de développement.

LAlgerie compte un grand nombre et une grande variété de barrages, dont la sécurité sismique doit étre
évaluée compte tenu de la variabilité des sollicitations sismiques sur le territoire. Cependant, il existe
actuellement un manque de méthodes simples, optimisées et validées pour gérer efficacement le risque
sismique associé aux barrages en remblai. Par conséquent, le défi de ce projet de recherche réside dans

dévaluation de la réponse dynamique de ces types de barrages.

Il convient de noter que l'utilisation de modeles avancés, tels que les méthodes des éléments finis et des
différences finies, est encore peu répandue, et l'application de lois de comportement non linéaires est

délicate, avec des avertissements des fournisseurs de logiciels concernant leur caractere expérimental.

BUTS ET OBJECTIFS DU MEMOIRE

Ce projet de recherche, présenté dans ce mémoire, se concentre sur létude de la réponse sismique en
contraintes totales des barrages en remblais, en utilisant des méthodes bidimensionnelles (Plaxis 2D).
Lobjectif principal de cette recherche est daméliorer notre compréhension des phénomenes dynamiques
. . . . /4 b . . . .
qui se produisent dans les barrages en remblais construits en vallées, tels que I'amplification sismique
des efforts horizontaux. Pour ce faire, des formulations constitutives et des modeles numériques adaptés
a l'analyse dynamique seront évalués en utilisant des données sismiques provenant d'un barrage réel de

grande envergure. Cette étude portera sur des séismes de faible magnitude.

Les objectifs spécifiques de cette recherche sont les suivants :
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Examiner létat actuel des connaissances en ce qui concerne lévaluation de la réponse dynamique des

barrages en remblais.

A partir de données instrumentales obtenues lors de séismes de faible magnitude enregistrés sur le site du
barrage taksebt, évaluer la capacité des méthodes dynamiques 2D couramment utilisées en géotechnique
a reproduire de maniere précise les phénomeénes dynamiques et les effets de site observés sur un ouvrage

existant, tels que les 'amplification sismique.

Le deuxiéme volet de cette recherche vise a approfondir notre compréhension des limites et de I'applicabilité
des méthodes dynamiques en deux dimensions (2D) lors de I¢tude de la réponse sismique des barrages
en remblai déja construits. Ces analyses permettront dévaluer la performance des logiciels couramment
utilisés dans le domaine, ainsi que la pertinence des différentes formulations constitutives, tout en prenant
en compte I'influence des conditions aux frontieres et du maillage sur la réponse dynamique de Iouvrage.
Il est également crucial de souligner quau sein des ouvrages géotechniques, Iétat initial des contraintes,

notamment le pré chargement statique.
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INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION GENERALE

Les séismes sont des phénomenes complexes et dangereux qui ont connu une augmentation de leur
fréquence et de leur gravité au cours du siecle passé. Cette évolution a poussé de nombreux pays, dont

IAlgérie, a revoir la conception de leurs infrastructures pour mieux résister a ces catastrophes naturelles.

Les barrages, de par leur importance économique et stratégique, sont des ouvrages complexes. Leur
rupture lors de séismes entraine généralement des conséquences dramatiques sur le plan humain et
matériel. 11 est donc crucial détudier précisément le comportement dynamique de ces barrages pour

évaluer leur performance et leur sécurité face aux séismes.

Plusieurs ruptures de barrages se sont produites méme dans des zones considérées comme non sismiques,
illustrées par des exemples tels que le barrage de Malpasset en France ou le barrage de Koyna en Inde.
Des séismes comme celui de Bhuj en Inde en 2001 ou de Kolinski en Turquie et de Chi-Chi a Taiwan ont
également provoqué des dégits sérieux sur plusieurs barrages, soulignant ainsi le risque permanent que

représentent les tremblements de terre pour ces ouvrages.

Les ingénieurs doivent intégrer cette menace lors de I'analyse de la sécurité sismique des barrages. Alors
quauparavant, les calculs sismiques utilisaient des méthodes pseudo-statiques avec des accélérations
horizontales du sol fixées a 0,1g jusquen 1989, il est maintenant établi que les séismes peuvent induire des
accélérations bien supérieures. Les méthodes actuelles doivent refléter plus fidéelement le comportement

réel des ouvrages pour évaluer leur sécurité.

Malgré les progres dans l'analyse dynamique des barrages face aux séismes, les méthodes utilisées ont
des limites, notamment pour appréhender la répartition des forces dans un barrage en terre soumis a des

mouvements de sol particuliers.
Ce mémoire se décompose en quatres chapitres :

Une synthese bibliographique sur le calcul sismique des barrages en terre, abordant les méthodes
numériques comme les éléments ou différences finies et présentant des notions clés sur les séismes ainsi

quune synthése du comportement sismique des barrages en terre.

Un rappel sur le comportement cyclique du sol et les méthodes d’analyses sismiques des barrages en terre,

incluant des approches analytiques, empiriques et numériques.

Une présentation du logiciel PLAXIS 2D, des lois de comportement utilisées et des étapes d’'analyses

sismiques des ouvrages géotechniques.

Une analyse numérique du comportement séismique des barrages en terre avant le remplissage deau,
comprenant des cas élastiques et élastoplastiques utilisant le critere de Mohr-Coulomb et une analyse
numérique de l'interaction barrage-réservoir sur la réponse sismique des barrages en terre, mettant en

avant les pressions interstitielles, les contraintes effectives et totales.
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1.1 INTRODUCTION

De nombreux barrages sont construits a travers les rivieres qui suivent les traces de faille. Bien que ces
failles ne soient pas nécessairement actives, le potentiel de mouvement différentiel a travers la fondation
du barrage doit étre pris en compte. Le barrage devrait fonctionner sans risque pour le public en cas
de tremblement de terre. En effet, les barrages et les réservoirs situés a proximité des zones urbanisées
représentent un risque potentiel pour la population et la propriété en aval en cas de rejet incontrolé de
leau du réservoir en raison de dommages dus au séisme. Cest pourquoi, la stabilité des digues de barrage

est d'un grand intérét pour les ingénieurs géotechniques.

La méthode la plus couramment utilisée en ingénierie pour évaluer la stabilité sismique du barrage en
terre consiste en une approche pseudo statique ou leffet sismique sur une masse de sol potentielle est
représenté par une force horizontale statique équivalente a la masse de sol multiplié par un coefhicient
sismique. Cette approche repose sur plusieurs hypotheéses simplifiées négligeant la déformabilité du sol, ce
qui pourrait conduire a une estimation erronée des effets sismiques sur les barrages. En effet, le probleme
de la réponse sismique et du comportement des barrages et de leurs fondations, lorsqu’il est formulé en

termes généraux est complexe.

Depuis le tremblement de terre de San Fernando en 1971 en Californie (Ming et Li 2003), des
progreés importants ont été réalisés dans la compréhension de laction sismique sur les barrages. La
réponse dynamique des structures du sol a fait lobjet d’'une attention particuliere. Les progres ont été
principalement dus au développement de méthodes numériques pour l'analyse dynamique. En outre, des
progres considérables ont été réalisés dans la définition du mouvement dentrée sismique, qui est I'une

des principales incertitudes dans la conception sismique et Iévaluation de la stireté sismique des barrages.

Cependant, il nest toujours pas possible de prédire de maniere fiable le comportement des barrages lors
de fortes secousses au sol en raison de la difficulté dans la modélisation de Touverture des joints et de la
formation de fissures dans le corps du barrage, le comportement non linéaire de la fondation, I'information

insuffisante sur la variation spatiale du mouvement du sol dans les barrages en arche et d’autres facteurs.

Il faut toujours garder a lesprit que méme les meilleures méthodes d’analyse ne fournissent pas de données
précises sur la conception sismique des barrages. Selon le type et la taille du barrage, son exposition
sismique et d'autres facteurs comme les exigences réglementaires, l'analyse numérique peut étre effectuée

au moyen de procédures simplifiées ou complexes.

Dans cette thése, nous proposons une modélisation numérique utilisant la méthode des éléments finis
pour analyser la performance sismique des digues sous un mouvement dentrée sismique artificiel et réel.

Lanalyse concerne une véritable étude de cas « le barrage de taksebt » situé dans le nord-est de TALGERIE.

Ce chapitre présent une revue bibliographique qui résume létat de la technique concernant les
performances sismiques des barrages en terre, leur vulnérabilité, leur évaluation de la sécurité et les

différentes méthodes utilisées dans Iévaluation de la stabilité des barrages soumis a des charges sismiques.
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1.2 BARRAGE EN TERRE AVEC NOYAU CENTRAL EN ARGILE

Des noyaux centraux dargile a flaques ont été utilisés dans le barrage britannique traditionnel au XIXe
siecle. Il avait une pente en amont de 1 sur 3 et une pente en aval de 1 sur 2,5. Le noyau d’argile en flaques

était habituellement prélevé dans une tranchée pour former un point deau souterrain.

Un barrage en terre contient des matériaux de diftérents types dans différentes parties. La figure 1.1 illustre
différents composants d'un barrage en terre typique. Il est composé d’'un noyau central imperméable qui
est recouvert par des zones de matériau plus perméable. La coque en amont assure la stabilité contre
les décharges rapides du réservoir, tandis que la coque en aval sert de drain pour controler la ligne

d’infiltration et assure la stabilité du barrage pendant sa construction et son exploitation.

La largeur maximale du noyau imperméable est déterminée par des criteres de stabilité et d’infiltration
ainsi que par la disponibilité du matériau. Une digue de terre avec un noyau imperméable suffisamment
épais de matériau solide avec des coquilles extérieures perméables peut avoir des pentes de remblai
relativement plus raides limitées seulement par les caractéristiques de la fondation et du remblai.
Cependant, un barrage a noyau mince est habituellement plus économique et plus facile a construire
en raison de la moindre quantité de sol a grains fins a manipuler. Les largeurs de carotte de 30 a 50 %
de la téte deau conviennent habituellement a tout type de sol et a toute hauteur de barrage, tandis que
les largeurs de carotte de 15 a 20 % de la téte deau sont minces et jugées satisfaisantes, si des couches
filtrantes adéquatement congues et construites sont fournies. 10 % de la téte deau ne doit pas étre utilisé

autant que possible (G.L.Asawa, 2005).

Les barrages en terre sont construits avec une variété de matériaux disponibles en différentes quantités et

a différents endroits dans le remblai (.Sharam et al. 2007) :

A. ZONE IMPERMEABLE : Dans le remblai de terre, la répartition des matériaux doit étre telle que
la perméabilité et la grossiéreté augmentent vers la pente extérieure. Cest pourquoi les sols argileux
sont utilisés dans la zone imperméable qui fournit la barriére deau. Le matériau doit étre suffisamment
imperméable mais ne doit pas non plus se consolider ou se ramollir excessivement a saturation par
leau du réservoir. Pour satisfaire aux critéres de conception d’impermeéabilité, de faible consolidation
et de résistance a 'adoucissement, la densité maximale possible est souhaitable. Du point de vue des
conditions de contraintes et de déformation dans la zone centrale, des conditions plus favorables peuvent

étre obtenues a partir du noyau en lui donnant une certaine inclinaison vers le dessus.

B. ZONE FILTRE : 1 est impossible d’arréter toute infiltration a travers le barrage. En tant que tel, un
filtre incliné est fourni sur les pentes en amont et en aval du cceur pour recueillir les eaux de suintement
émergeant du cceur et ainsi garder le tubage en aval relativement sec. Le filtre est constitué de sable et
de gravier drainant librement sélectionnés pour empécher le déplacement des particules de sol infini
qui constituent le noyau. La mise a disposition d’un filtre en aval est importante pour abaisser la ligne

phréatique et empécher le mouvement des matériaux fins.
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C. ZONE PERMEABLE: Les zones perméables fournissent une enveloppe extérieure de haute résistance
pour conférer la stabilité et protéger le noyau imperméable, sécuriser les conditions hydrauliques
favorables de drainage, et agir comme des filtres entre les matériaux de tailles de grain trés différentes. A
lintérieur de la zone perméable, les charges individuelles sont dirigées de maniere a ce que le matériau
soit nivelé grossiérement vers les pentes extérieures. La zone perméable intérieure assure la stabilité
contre les tiraillements soudains et soutient et protége la zone imperméable, tandis que la zone perméable

extérieure agit comme un drain pour controler la ligne d’infiltration.

Figure 1.1: Section typique d’'un barrage en remblai

1.3 PERFORMANCE SISMIQUE DES DIGUES EXISTANTES

Le premier échec d’'un barrage en raison d’'un tremblement de terre signalé dans la littérature est le barrage
Augusta, en Géorgie, pendant le tremblement de terre de 1886 a Charleston, en Caroline du Nord. Dans
le monde entier, moins de trente barrages ont completement échoué lors des tremblements de terre
(USCOLD, 2000). Il sagissait principalement de résidus miniers ou de barrages de remblai hydraulique,
ou de remblais relativement petits de conception douteuse. Peu de grands barrages en remblai ont été

gravement endommaggés.

Comme lont signalé (Chen et al., 2003), pendant le tremblement de terre de San Francisco (1906,
magnitude 8,3), environ trente barrages en remblai de taille moyenne situés a moins de cinquante
kilomeétres de la trace de rupture de faille et quinze dentre eux se trouvaient a moins de cinque kilometres
ont été touchés. La plupart ont survécu a la secousse avec seulement des dommages mineurs. Plus
récemment, lors du tremblement de terre de Kocaeli en Turquie en 1999 (magnitude 7,4), le barrage de
Gokce, un barrage en remblai a noyau de terre de deux cent metres de hauteur et le barrage de Kirazdere,
un remblai de terre de trois cent cinquante six metres de hauteur avec noyau d’argile, filtres de sable et de
gravier et coquilles de remblai de roche ont été localisés dans la zone de dommages importants. Le seul
effet observé au barrage Gokce était une fissure longitudinale le long du c6té amont de la créte, denviron
trente trois metres de largeur. Le barrage Kirazdere est situé a moins de deux a trois km de I€picentre et

a proximité de la faille responsable, la faille nord-anatolienne.

Il'y avait environ sept metres de mouvement latéral a droite dans environ un metres du barrage. Quelques
fissures longitudinales, chacune denviron un dixiéeme metres de Large, cest produite sur la route de

gravier a la créte. Dans lensemble, les deux barrages ont donné des résultats satisfaisants et ont démontré

21



CHAPITRE I REPONSE SISMIQUE DES BARRAGES EN TERRES: INflUENCES DE NIVEAU DE REMPLISSAGE
__________________________________________________________________________________________________________________________________________________|]

la résistance sismique élevée des barrages en remblai. Ce rendement satisfaisant a démontré la capacité
des barrages argileux a supporter des charges sismiques extrémes, malgré les méthodes de compactage
douteuses utilisées pour ces installations historiques. Les données de performance et les références
détaillées concernant les quelque quatre cent barrages qui ont été soumis a un tremblement de terre
important sont fournies par (USCOLD 1984, 1992b, 2000). La performance sismique des barrages en
remblai a été étroitement liée a la nature et a Iétat de compactage du matériau du remblai. Les barrages
modernes bien compactés peuvent résister a d'importants tremblements de terre sans effets néfastes.
En particulier, les barrages en terre construits en matériaux argileux compactés sur des fondations
compétentes et les barrages de remblai ont fait preuve d’'une excellente stabilité sous des charges sismiques

extrémes. Les barrages hydrauliques et les digues a résidus représentent presque tous les cas connus.

Outre la formation de fissures transversales et longitudinales, les dommages sismiques induits dans les

digues en remblai sont principalement liés aux deux aspects suivants :

- Défaillance de glissement avec affaissement induit important pendant la stabilité des pentes et un

tremblement de terre.

- Accumulation dexcés de pression deau interstitielle dans le remblai et les matériaux de la fondation

(liquéfaction du sol).

Les paragraphes qui suivent résument les cas les plus notables ou les barrages ont subi 'un des deux

principaux types de défaillances : tassement important induit et liquéfaction du sol.

1.3.1 HISTOIRES DE CAS AVEC REGLEMENT INDUIT SIGNIFICATIF

Lors du séisme de 1985 au Mexique (magnitudes 8.1), deux grands barrages, La Villita (197 meétres
de hauteurs) et El Infienrillo (485 métres de hauteurs) ont été touchés. Bien qu’ils n'aient subi aucun
dommage important, ces barrages ont été secoués de 1975 a 1985 par une série dévénements sismiques
rapprochés, dont l'ampleur était supérieure a 7,1. Les peuplements cumulatifs dus au séisme du barrage de
La Villita, un remblai rocheux en terre avec un large noyau argileux central, sapprochent de deux metres
et ont augmenté au cours des derniers événements, peut-étre en raison de l'affaiblissement progressif de
certains matériaux. Les déformations du barrage El Infiernillo, un barrage de remblai rocheux a noyau de

terre, sont demeurées petites et constantes d'un événement a l'autre.

Une vaste région autour de la baie de San Francisco a été touchée par le tremblement de terre de 1989 a
Loma Prieta (magnitudes 7.1). Environ cent digues de différentes tailles se trouvaient a moins de cent
kilometre de [¢épicentre. Le barrage autrichien, un barrage en terre de deux cent metres de hauteur a
environ douze kilomeétres de Iépicentre, a subi d'importantes fissures de culées transversales et sest

affaissé pres de trois métres .

Le réservoir était a moitié plein au moment du tremblement de terre. Les dommages globaux au barrage
étaient considérables, compte tenu de la courte durée de secousses. LAutriche et d’autres barrages touchés

par le tremblement de terre de Loma Prieta doivent étre capables de résister a des tremblements de terre
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beaucoup plus exigeants en intensité et en durée quen 1989.

Cinq grands barrages en terre et de remblai rocheux, ont été localisés entre un et demi et douze et demie
km du tracé de rupture de faille pendant le tremblement de terre de 1990 aux Philippines (magnitudes
7,7). Le mouvement du sol a été estimé a ces sites entre 0,35 et 0,70 g. Aucun des barrages na cédé, mais
ils ont tous subi des tassements, des déformations et des fissures. Le barrage Diayo, haut de cent quatre
vingt dix cept metres, a connu une chute importante sur la longueur totale de six cent soixante metres

de sa pente en amont.

Plus récemment, le tremblement de terre de 1994 a Northridge (magnitudes 6.7) Iépicentre était centré
a environ trente deux kilometres a louest-nord-ouest de la vallée de San Fernando. Ce tremblement
de terre a été le deuxieme événement significatif a affecter la vallée de San Fernando en moins de vingt
cinque ans. Plus de cent barrages se trouvent a moins de soixante quinze kilometres de son épicentre
dont la plupart ont été secoués en 1971. Onze barrages en terre et de remblai ont subi des fissures et
des mouvements de pente mais aucun na menacé la vie et la propriété. Le barrage Upper Van Norman
(exploité depuis 1971 avec un réservoir vide) de quatre vingt meétres de hauteur a subi des fissures
transversales prés de ses culées et le long de la pente en aval. Ces fissures mesuraient jusqua soixante
metres de longueur et trois metres de largeur. Le tassement maximal de la créte était denviron 2,4 metres,

avec plus de six metres de mouvement horizontal en amont.

1.3.2 CAS DE LIQUEFACTION DU SOL

La liquéfaction est un probléme majeur pour les digues a résidus miniers et les petits barrages en terre
construits ou fondés sur des matériaux relativement peu cohésifs et utilisés pour des systemes d’irrigation

et dapprovisionnement en eau qui nont pas été congus contre les tremblements de terre.

Le tremblement de terre de 1925 a Santa Barbara (magnitudes 6.3) a causé la défaillance catastrophique
de la pente du barrage Sheffield de vingt cinque meétres de hauteur a Santa Barbara, en Californie. Cétait
la premiére fois que lon reconnaissait que le secouement des remblais avec des matériaux de faible densité

relative pouvait causer des défaillances de liquéfaction.

Les concessions des ingénieurs concernant la vulnérabilité des barrages construits avec des sables fins
saturés et peu compactés ont été confirmées en 1971 apres le tremblement de terre de San Fernando
(magnitudes 6.5). Le barrage de Lower Van Norman, un barrage de remplissage hydraulique de 140 pieds
de hauteur, a connu une liquéfaction généralisée et d'importantes défaillances de talus. inondation de la
zone en aval avec ses soixante dix milles habitants a été a peine évitée, en raison d’'un niveau de réservoir

exceptionnellement bas.

Le barrage Upper Van Norman, d'une hauteur de vingt cinque meétres, a également été gravement
endommaggé. Cette expérience a déclenché de nombreuses réévaluations dautres barrages et conduit au

développement de méthodes numériques modernes danalyse dynamique des barrages.

Le tremblement de terre de 2001 a Bhuj en Inde (magnitudes 7.7) a entrainé des effets généralisés sur le
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sol et la liquéfaction dans les estuaires de basse altitude et les jeunes dépots alluviaux. Le fort mouvement
du sol a duré plus de quatre vingt cinque secondes et le niveau inférieur a secoué plusieurs minutes. De
nombreux barrages en remblai ont été endommagés dans la zone épicentrale y compris sept barrages en
terre de taille moyenne de quarante a cent vingt métres de haut. Quatorze petits barrages ont également
été endommagés dont certains de fagon importante. Les réservoirs étaient trés bas au moment du
tremblement de terre, mais la liquéfaction de la fondation a causé une défaillance modérée a grave dans

la partie amont et localement des pentes en aval des barrages.

1.4 LECONS TIREES DES TREMBLEMENTS DE TERRE PASSES

Le comportement des barrages de terre et de remblai rocheux soumis a des secousses sismiques dépend
fortement de la conception des dispositifs de drainage interne et de la méthode de construction utilisée.
Un examen exhaustif de lexpérience passée avec de nombreux barrages en remblai secoués par six

tremblements de terre a produit les conclusions suivantes (Seed et al 1978, Seed 1979) :

Il a été constaté que les barrages hydrauliques étaient vulnérables aux défaillances dans des conditions
défavorables, en particulier les secousses produites par de forts tremblements de terre. Le quasi-échec
du barrage de Lower Van Norman lors du tremblement de terre de San Fenrando en 1971 est le cas
historique le plus célébre en ce qu’il a déclenché le développement de méthodes modernes pour l'analyse

dynamique des digues (USCOLD 1992).

Pratiquement tous les barrages compactés bien construits peuvent résister a des tremblements de terre

modérés, avec des accélérations de pointe de 0,2g et plus, sans effets néfastes.

Les barrages construits en sol argileux sur des fondations argileuses ou rocheuses ont résisté a des
secousses extrémement fortes, allant de 0,35 a 0,8g, a partir d'un tremblement de terre de magnitude 8,25
sans dommages apparents. Cette conclusion est basée sur les résultats de la réalisation de 33 barrages en
talus secoués lors du tremblement de terre de 1906 a San Francisco. Ces barrages mesurent de 15 a cent
quarante metres de hauteur et sont situés a moins de soixante km de la faille de San Andreas. Pres de la

moitié se trouvaient a moins de huit km de la faille causale.

Des explorations effectuées dans les années 1980 et des observations de piézomeétres indiquent que des
noyaux de flaques dans certains barrages plus élevés ont peut-étre empéché les pentes en aval détre
saturées. La performance des barrages en remblai dans quarante trois tremblements de terre a la suite de
la publication (Seed et al., 1978) a également été bonne, sauf en cas de liquéfaction ou de circonstances

inhabituelles.

Deux barrages de remblai ont résisté a des secousses modérément fortes, sans dommages importants.
Si le barrage en remblai est maintenu sec au moyen d’un revétement imperméable, il devrait pouvoir
résister a des secousses extrémement fortes avec seulement de petites déformations. La secousse la plus
forte a laquelle un barrage en remblai de béton (CFR) a été soumis est denviron 0,2g. Dans les zones de

secousses sismiques modérées, des barrages (CFR) ont été construits avec des pentes faibles. Lanalyse des
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barrages dans ces conditions montre que le barrage devrait avoir un niveau acceptable de performance
sismique. Lorsque le séisme de conception atteint la magnitude 7,5 et peut produire une accélération
maximale du sol de 0,5g. Cependant, une analyse spécifique au site doit toujours étre effectuée pour les

structures critiques.

Le barrage de Los Angeles (LAD), du c6té sud du réservoir, mesure cent cinquante cinque metres de haut.
La digue nord (ND), du c6té nord du réservoir, mesure cent dix sept metres de haut. Les deux barrages
sont fondés sur le substratum rocheux de la formation de Saugus, sont zonés avec des matériaux de
coquille sur les pentes en amont et en aval et contiennent un drain de cheminée a la section centrale. Le
filtre comporte également une zone argileuse en amont du drain de la cheminée. Le degré de compactage
du remblai de la zone argileuse et du mélange de sable et de gravier devait étre compacté a 93 % de

Proctor modifié (ASTM D1557, 2002) et soigneusement contrdlé pendant la construction.

Quelques études de cas récentes ont permis de vérifier les procédures danalyse pour estimer les
déformations dues aux tremblements de terre. Dans chacun de ces cas, des mesures instrumentales ont
été faites des accélérations et des déplacements pendant et modifient de fortes secousses au sol, permettant

la comparaison avec les prédictions de modeles numériques des mémes quantités.

(Elgamal et al., 1990) décrivent la réponse dynamique et les déformations permanentes enregistrées au
barrage La Villita au Mexique a la suite de cinq tremblements de terre, le plus récent étant le tremblement
de terre de Michoacan du 19 septembre 1985. Il a été confirmé que le fléchissement sest produit dans
le remblai par asymétrie des enregistrements d’accélération enregistrés en divers points du barrage,
cest-a-dire que certains pics de l'historique d'accélération ont été tronqués lorsque des matériaux ont
glissé a proximité de l'accélérometre. Les auteurs ont utilisé des techniques simplifiées destimation du
déplacement faisant appel @ une analogie de «roche glissante» (Newmark, 1965) pour prédire avec succes

les déformations de type stick-slip et pour évaluer l'accumulation de plusieurs séismes.

Le barrage Matahina, en Nouvelle-Zélande, a été secoué et déformé par le tremblement de terre
d’Edgecumbe de 1987 (magnitudes 6.7) et la réponse dynamique et les déplacements ont été enregistrés
par une instrumentation extensive (Finn et al., 1994). Un code informatique a éléments finis non
linéaires, TARA-3 (Finn et al 1986), a été utilisé pour simuler la performance du barrage de Matahina,
en utilisant des propriétés techniques soigneusement déterminées par des essais en laboratoire et sur
place. Les déformations étaient généralement faibles moins de un demi metres, mais les résultats de cette
étude ont renforcé la confidence des ingénieurs géotechniques pour estimer de maniere analytique le

comportement des barrages en remblai sous effets sismiques pour des événements plus forts.

En résumé, lexpérience a montré que les barrages en remblai roulés bien compactés et imperméables
résistent aux tremblements de terre, a condition qu’ils soient construits sur des fondations rocheuses ou
des terrains morts résistant a la liquéfaction. Il en va de méme pour les barrages en remblai de roches bien
drainés et compactés ou les barrages de remblai de roches immergés avec des carottes imperméables, bien

quon puisse sattendre a une certaine déformation de la surface sur des pentes abruptes. Les barrages de
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remblai avec revétement membranaire ont bien fonctionné sous une forte secousse ; toutefois, on peut
sattendre a un déplacement ou a une fissuration permanente de la fagade, ce qui pourrait nécessiter
des mesures correctives apres [événement sismique. Les remblais de faible densité construits dans des
sols granulaires a faible plasticité, en particulier les remblais hydrauliques ou semi-hydrauliques, sont
trés sensibles aux dommages dus aux tremblements de terre en raison du potentiel de liquéfaction. Les
barrages existants qui ont été construits sur des fondations de matériaux sans cohésion de faible densité
formés en couches continues peuvent également subir des déformations excessives pendant [événement

sismique di a la liquéfaction.

1.5 ANALYSE DES BARRAGES EN REMBLAI

Essentiellement, la sécurité etla performance sismiques des digues sont directement liées aux déformations
permanentes subies pendant et aprés un séisme, a la stabilité des pentes pendant et apres le séisme,
aux mouvements dynamiques des pentes et l'accumulation dexceés de pression deau interstitielle dans
le remblai et les matériaux de fondation qui peuvent induire la liquéfaction du sol. Par conséquent, la
réponse dynamique d’un barrage lors de fortes secousses est régie par les caractéristiques de déformation

des différents matériaux du sol.

Le probléme de la réponse sismique et du comportement des barrages et de leurs fondations, lorsqu’il
est formulé en termes généraux, est extrémement complexe. Selon le type et la taille du barrage, son
exposition sismique et d’autres facteurs comme les exigences réglementaires, 'analyse numérique peut

étre effectuée au moyen de procédures simplifiées ou complexes.

La sécurité sismique des barrages en remblai dépend de la possibilité dune perte de résistance a
lintérieur du barrage ou de ses fondations et des déformations non récupérables qui demeurent dans des
limites acceptables. De grandes déformations réduisent le franc-bord et provoquent souvent des fissures

longitudinales ou transversales

Au cours des 25 derniéres années, des progres importants ont été réalisés dans les méthodes et les outils
dévaluation de la performance sismique des barrages en remblai. La méthode la plus simple repose sur
des corrélations empiriques et des procédures simplifiées dérivées de données sismiques observées ou
calculées nécessite peu de parameétres dentrée. Les données de pénétration sur le terrain peuvent étre
interprétées pour évaluer le potentiel de liquéfaction. Les techniques d’analyse détaillées comprennent
les solutions (découplées) et les formulations couplées ou découplées a éléments finis et a différences
finies. Linformation sur les programmes informatiques applicables pour l'ingénierie de barrage a été
compilée dans une publication (USCOLD, 1992a) et (Bureau, 1997) ont présenté un examen de diverses
procédures applicables et quelques exemples de leurs applications. Dans la suite, nous présenterons les
méthodes essentielles utilisées dans le calcul des barrages. Ces méthodes vont de la procédure simplifiée
aux approches numériques tridimensionnelles pour tenter d’analyser la réponse interactive du corps du
barrage, de leau du réservoir et de la fondation du barrage, en utilisant une modélisation constitutive

pour différentes parties du barrage.
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1.5.1 PROCEDURES D’'ANALYSE SIMPLIFIEES

Des procédures simplifiées sont utilisées pour I'analyse des petits barrages ou pour évaluer la nécessité
détudes détaillées des grands barrages. Deux procédures communes sont décrites ci-dessous. D’autres
méthodes simplifiées destimation des déformations des barrages se trouvent dans la littérature (p.
ex., Jansen, 1987; Romo et Resendiz, 1981). Si la liquéfaction concerne le barrage ou sa fondation, la
procédure simplifiée de Seed et Idriss (1970b) peut étre mise en ceuvre pour les barrages a pente faible.
Une meilleure approche consiste a évaluer le potentiel de liquéfaction a partir de données corrigées sur

les résultats de pénétrometres (Seed et coll., 1983; Seed, 1983)

1.5.1.A METHODE DE NEWMARK

Newmark (1965) a calculé les déplacements dus aux tremblements de terre dans les remblais en supposant
que les mouvements se produisent lorsque les forces d’inertie exercées sur un bloc de sol rigide au-dessus
d’une surface de rupture potentielle fixe dépassent sa résistance au glissement. Il a supposé que la pente
sest déformée seulement pendant les parties du tremblement de terre lorsque les forces sismiques hors

pente font chuter le facteur de sécurité pseudo-statique en dessous de un.

Pour les surfaces planaires coulissantes, il a lié le déplacement maximum a l'accélération de créte (A) et la
vitesse (V) du mouvement dentrée et l'accélération de rendement (N, ou Ky). Laccélération du rendement
est le coefficient de charge horizontal qui donne un facteur de sécurité dexactement 1,0 pour le bloc
coulissant. La méthode peut étre appliquée a n'importe quelle masse de sol et aux surfaces de rupture
planaires, circulaires ou non circulaires en double-intégrant les incréments d’'un historique de temps
daccélération appliqué au-dessus de l'accélération du rendement, pour une direction de mouvement en
pente descendante. La masse du sol glissante est définie par la surface de glissement avec le Ky le plus
bas dans les analyses de stabilité statique de pente conventionnelles. La figure (1.2) présente la vitesse
horizontale correspondante et le déplacement de pente qui se produit en réponse aux parties assombries

des deux impulsions d’accélération.

Des programmes informatiques tels que STABL (Siegel, 1975) ou UTEXAS3 (Wright, 1992) peuvent étre
utilisés pour obtenir Ky. Lhistorique du temps d’accélération dentrée est le mouvement de sol spécifié,
dans le cas des petits barrages, ou est obtenu par analyse dynamique a un emplacement central approprié
le long de la surface de glissement supposée, dans le cas des grands barrages. Les principales limites de
la méthode sont quelle suppose un bloc coulissant bien défini qui doit étre prédéterminé et ne tient pas
compte d’une perte progressive de la force du sol lors d'un tremblement de terre. Cependant, Ky peut étre
ajusté en fonction du temps pour tenir compte de la dégradation de la force. Un dérivé de la méthode de
Newmark consiste a estimer le tassement de la créte par combinaison vectorielle des déplacements des

pentes en amont et en aval (Vrymoed, 1996).
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Figurel.2: Diagramme illustrant la méthode de Newmark. [28]
a) laccélération par rapport au temps;
b) la vitesse par rapport au temps pour les parties foncées des impulsions d’accélération;

¢)le déplacement de la pente descendante correspondant par rapport au temps en réponse aux impulsions

de vitesse (Alter Wilson et Keefer, 1985)

1.5.1.2 MAKDISI LA PROCEDURE DES SEMENCES

Un barrage répond comme un corps souple et les accélérations varient en fonction de la profondeur a
lintérieur du remblai. Pour tenir compte de cela, Makdisi et Seed (1977) ont estimé l'accélération de
créte (Umax) a partir d'un spectre de réponse spécifié et dune combinaison racine carrée de la somme
des carrés (SRSS) des accélérations spectrales des trois modes de vibration des barrages. En interprétant
les résultats des analyses des éléments finis de plusieurs barrages, ils ont établi un lien entre le rapport
d'accélération de créte moyen de la masse glissante (Kmax) et le (Umax) et la profondeur de la surface de
rupture présumée. Puis, pour plusieurs magnitudes, ils ont exprimé le déplacement de pointe normalisé

de la masse du sol, Umax/Kmax, en fonction de Ky/Kmax comme décrit a la figure (1.3).

Dans leur enquéte, Makdisi et Seed ont utilisé des exemples de barrages argileux de hauteur moyenne
soixante quinze a cent cinquante meétres. Par conséquent, leur procédure sapplique mieux a des
barrages semblables. Pour les barrages de plus de deux cent metres, il peut étre prudent d'augmenter
les déplacements calculés proportionnellement a la hauteur du barrage. En raison des hypotheses selon
lesquelles il n'y a pas de perte de résistance pendant l'agitation, la procédure est douteuse pour les grandes
secousses de 0,50 g et plus, ne sapplique qu'aux barrages construits avec des matériaux qui subissent peu

ou pas de perte de résistance pendant l'agitation, comme les sables compactés ou les argiles cohésives
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Figure 1.3: Estimation simplifiée des déplacements normalisés selon la procédure de Makdisi-Seed [22]

1.5.2 METHODES EMPIRIQUES

Les méthodes empiriques sont fondées sur les performances observées ou calculées des barrages existants

et corrélation de tassement de la créte avec les parametres de pointe du mouvement du sol.

1.5.2.A METHODE DU BUREAU (1985, 1987)

La performance observée des barrages rocheux de la taille et du noyau de la terre a servi a établir une
relation empirique entre la gravité du tremblement de terre et le tassement relatif de la créte pour ce type
de barrage. Le barrage est présumé fonder sur le substratum rocheux bien que plusieurs barrages utilisés
pour développer la corrélation sur des fondations alluviales. La corrélation originale a été développée
pour le filtre rocheux compacté, un matériau qui ne développe pas de perte de force significative pendant
le secouage. En 1987, les auteurs ont testé la corrélation avec des angles de frottement inférieurs a ceux
rencontrés dans le remblai de roche, en utilisant les résultats des tests des modeles physiques sur des talus
de sable sec (Roth et al, 1986). La figure (1.4) donne la fonction relative de tassement a la créte et I'indice
de gravité des séismes. Les corrélations étendues peuvent étre utilisées pour les barrages construits a

partir de matériaux granulaires fortement compactés, en utilisant 'angle de frottement applicable.
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Figure 1.4: la fonction relative de tassement a la créte et I'indice de gravité des séismes. [31]

1.5.2.B METHODE DE SWAISGOOD (1995, 1998)

Swaisgood a estimé les peuplements de crétes sismiques par un traitement statistique des données
recueillies a partir de lexamen du rendement sismique denviron 60 barrages existants. En 1995, il a
comparé le tassement de créte (CS), exprimé en pourcentage de [épaisseur combinée du barrage et de

l'alluvion, a un facteur dénergie sismique.

1.5.3 ANALYSES DE LA REPONSE LINEAIRE EQUIVALENTE

Lesanalyseslinéaires équivalentes (EQL) utilisent généralement des modeéles numériques bidimensionnels
de la section maximale du barrage. Une analyse statique est d'abord nécessaire pour établir létat initial de
la contrainte. Les analyses par éléments finis utilisées pour définir [état initial des contraintes statiques
reposent souvent sur des modeles de sols hyperboliques (Duncan et al, 1984) et sur les variations du
module statique tangent initial E, avec la pression de confinement, comme le suggérait a lorigine (Janbu
,1963) :
E =kxP x (%a)” équation (1.1)

Dans lequel:

K est une constante,

a la contrainte principale mineure,
P _la pression atmosphérique,
n un exposant qui définit le taux de variation de E, avec o.

Les modules de cisaillement dynamique et les rapports damortissements équivalents dépendants de la

déformation, tels qu'introduit par (Seed et Idriss, 1970a) dans la figure (1.5), sont essentiels aux analyses.
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La construction progressive du remblai et le remplissage progressif du réservoir peuvent étre simulés. La

réponse dynamique peut ensuite étre calculée.

La réponse est parfois obtenue pour des colonnes de sol représentatives dans la section du barrage a l'aide
de SHAKE 91 (Idriss et Sun, 1992). Le plus souvent, des programmes déléments finis bidimensionnels
sont utilisés, comme FLUSH (Lysmer et al, 1975), Super FLUSH (Civil Systems, Inc., 1980), DYNDSP
(Von Thun et Harris, 1981) ou QUAD4M (Hudson, Idriss et Beikae, 1994). Super FLUSH et QUAD4M
incluent la simulation d’'une base conforme, ce qui améliore la solution. QUAD4M permet le calcul
indirect des déformations de barrage sur la base du concept de glissement. Si lon sattend a des effets
tridimensionnels, les modéles bidimensionnels peuvent étre renforcés de fagon a ce que la période
fondamentale de la section modélisée corresponde a celle du barrage tridimensionnel, ou lanalyse
tridimensionnelle soit effectuée avec le TLUSH (Mejia et Seed, 1983). A la suite de lanalyse de la
réponse, les contraintes induites peuvent étre comparées aux contraintes causant la liquéfaction (Seed,
1983) ou aux historiques d’accélération calculés et utilisés dans la méthode de Newmark pour obtenir des
estimations du déplacement. On a tenté de convertir les souches en déformations non récupérables en
utilisant les concepts d'adoucissement de la rigidité ou de potentiel de déformation (Serff et coll., 1976).

Ces concepts nécessitaient un jugement dans leur application et sont maintenant rarement mis en ceuvre.

La fiabilité des analyses diminue lorsque le mouvement du sol spécifié devient trés exigeant. Pour modifier
ces analyses, il est souhaitable deffectuer des analyses de stabilité conventionnelles des pentes amont et
aval du barrage, en utilisant des programmes informatiques tels que STABL ou UTEXAS3 et en attribuant

les propriétés de résistance résiduelle apres liquéfaction aux zones affectées du remblai.
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Figure 1.5 : Module de cisaillement moyen typique dépendant de la souche et le facteurs

d’amortissement [28]
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1.5.4 ANALYSE NON LINEAIRE

Les méthodes récentes mises au point pour l'analyse sismique des barrages comprennent I'analyse non
linéaire (NL) de Iélément infini ou l'analyse des différences finies. Ces méthodes sappliquent lorsque la
perte de résistance, les déformations importantes ou la liquéfaction sont préoccupantes pour le remblai
ou ses fondations. Un avantage significatif de I'analyse (NL) est que le méme modéle numérique peut étre
utilisé pour les conditions statiques et dynamiques. La stabilité post-séisme peut également étre évaluée
en poursuivant 'analyse a travers une période de temps calme modifier la fin de lexcitation et de vérifier

si le barrage conserve une configuration stable.

Les analyses (NL) comprennent des solutions élasto-plastiques (EPNL) et non linéaires directes (DNL).
Les pressions dynamiques des pores sont semi-couplées ou entierement couplées avec des déformations
et des changements de volume. Les programmes informatiques (EPNL bidimensionnels) comprennent
DYNAFLOW (Prevost, 1981; Elgamal et coll., 1984), DYNARD (Moriwaki et coll., 1988) et FLAC
(Itasca Consulting Group, 1992). Une version tridimensionnelle de (FLAC 3D) a été publiée en 1995.
Les programmes (DNL bidimensionnels) comprennent TARA-3 et TARA-3L (Finn et Yogendrakumar,
1989) et GEFDYN (Coyne et Bellier/ECP/EDF-REAL, 1991). Le Bureau of Reclamation (USBR)
a également utilis¢é ADINA/BM (Bathe, 1978) avec des modeéles hyperboliques et a capuchon et un

générateur de pression interstitielle endo-chronique basé sur des souches calculées (Harris, 1986).

Les programmes mentionnés précédemment utilisent différents modeles constitutifs. TARA-3 et TARA-
3L utilisent des contraintes totales ou effective, un comportement de cisaillement cyclique hystérésitique et
des parametres de résistance non formés. La réponse dépend de la contrainte normale effective moyenne et
des courbes hyperboliques de contrainte-déformation, le cisaillement tangent et les modules en vrac étant
continuellement mis a jour au cours des calculs. Lexces de pression interstitielle est couplé a la réponse
de la souche par le modéle (Martin-Finn-Seed, 1975). Les déformations permanentes saccumulent en
raison de 'action gravitationnelle et de la consolidation des sols ramollis. Si la liquéfaction est déclenchée,

la résistance résiduelle remplace la résistance au cisaillement non drainée.

GEFDYN sappuie sur le modele constitutif Hujeux-Aubry (Aubry et al, 1982). Ce modele tente de
reproduire le comportement fluide-sol entierement couplé basé sur le ramollissement ou durcissement
par déformation élastoplastique et le concept détat critique, ou les sols continuent de se déformer a un
rapport constant de contrainte et de vide. La GEFDYN exige des parametres de sol communs angle de
frottement et cohésion effective; modelisation dépendant des contraintes et rapport de Poisson et des

parametres détat critique, de dilatation, déviatoires et isotropes (Martin et Niznik, 1993).

FLAC et FLAC3D sont des programmes de différence finie explicites. Les équations constitutives sont
résolues parincréments (Cundall, 1976), permettantainside grandes souches, des anisotropies matérielles,
des interfaces coulissantes et la non-linéarités. Pour I'analyse des barrages, le modele constitutif Mohr-
Coulomb sest révélé particulierement applicable (Roth et coll., 1986). D’autres modeles sont intégrés au

programme ou peuvent étre codés dans un langage de programmation macro.
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A chaque étape de calcul, les déformations incrémentales sont calculées dans chaque zone élémentaire
et les accroissements de contraintes résultants sont dérivés de la relation constitutive applicable. Les
contraintes de zone et les déplacements de points de grille sont mis a jour et de nouvelles contraintes
incrémentales sont calculées. Massand rigidité- dépendant Rayleigh amortissement est utilisé a faible
tension. A des contraintes plus élevées, l'amortissement se produit principalement par le biais de boucles
hystérésiques. Une procédure empirique semi-couplée (Roth et coll., 1991; Dawson et coll., 2001),
fondée sur le concept des dommages cumulatifs, a été utilisée dans le (CCLA) pour générer des pressions
interstitielles excessives a chaque étape de calcul. La figure (1.6) montre le modeéle a éléments finis
bidimensionnel d’'un grand barrage en remblai, I'historique temporel du tassement calculé au centre de
la créte et la contrainte de cisaillement et les historiques de pression des pores obtenus pour une zone de

grille type du modele.

Dans une autre approche de (NL) utilisant les équations de (Cundall, Beikae, 1996) a étendu la méthode
de Newmark pour calculer les déplacements sismiques tridimensionnels dans un remblai. La procédure
utilise une formulation lagrangienne, codée dans le programme informatique BLOCK3D. Il simule les
forces de gravité, hydrostatiques et sismiques sur des blocs de sol élémentaires avec des masses fixes
représentant la géométrie du remblai. Les blocs de sol peuvent étre moue, se dilater, se comprimer et
se déformer dans lespace les uns par rapport aux autres. Les équations de mouvements sont résolues
explicitement au centre de gravité de chaque bloc élémentaire. Une limitation importante est que

BLOCK3D sapplique aux matériaux qui ne sont pas sensibles a des pressions de pores excessives.
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Figure 1.6 : Exemple de résultats fournis par un modéle de différence finie bidimensionnelle non

linéaire typique d’'un barrage en remblai [13]
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1.6 FILES NON SATURES

La mécanique classique des sols a mis I'accent sur des types particuliers de sols . Les manuels couvrent les
théories liées a ces types de sols dans un état completement sec ou completement saturé. Récemment, il
a été démontré qu’il faut porter attention aux sols qui ne relévent pas de ces catégories communes. Bon
nombre de ces sols peuvent étre classés comme des sols non saturés. Lingénierie liée aux sols insaturés
est généralement restée empirique en raison de la complexité de leur comportement. Un sol insaturé
se compose de plus de deux phases et donc les lois naturelles qui régissent son comportement sont
modifiées. Au cceur du comportement d’'un sol insaturé se trouve la relation entre leau et l’air lorsque le

sol se désaturé. Cette relation est décrite par le rapport sol-eau courbe des caractéristiques (SWCC).

Pour la prévision de la résistance au cisaillement d’un sol non saturé, deux approches avaient été proposées

par (Bishop, 1959) et (Fredlund et coll,. 1978).

De nombreux chercheurs ont démontré des formulations a la fois théoriques et empiriques pour estimer
la résistance au cisaillement non saturée, p. ex., la vérification du changement non linéaire de cohésion
d’un sol non saturé (Escario et Saez, 1986; Gan et al., 1988), un modéle analytique fondé sur une courbe
de rétention sol-eau (Fredlund et al., 1995; Vanapalli et al., 1996), une formulation empirique fondée
sur le concept de Bishop (Oberg et Sallfors, 1997; Khalili et Khabbaz, 1998), la prévision du sol cohérent
utilisant [équation hyperbolique (Miao et al., 2002; Lee et al., 2003).

La variable de contrainte efficace proposée par (Terzaghi, 1936) a été utilisée avec le critere de Mohr
Coulomb pour prédire la résistance au cisaillement des sols saturés. [équation de la résistance au
cisaillement des sols saturés est exprimée en fonction linéaire de la contrainte effective et est donnée

comme suit :
T= C' + (Gn —uw) X tge' (équation 1.2)
Dans laquelle:
7T est la force de cisaillement
C’ est la cohésion effective;
o, est la contrainte normale totale sur le plan de la défaillance;
(0 -u ) est la tension normale effective du plan de défaillance ;
u_estla pression deau interstitielle.

De nombreux problémes pratiques consistent a évaluer la résistance au cisaillement des sols non saturés.

Selon (Bishop, 1959), le critere généralisé déchec de Mohr-Coulomb est
t=C +(o,—u,)xtghd +(yx(u, —u,))xtgd (équation 1.3)

u_est la pression de l'air interstitiel;
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x est le coefficient qui dépend du rapport (Sr) et (e), dont la détermination présente des difficultés

majeures.

(Fredlund et Morgenstenr, 1978) ont montré que la résistance au cisaillement des sols insaturés peut
étre décrite selon deux des trois variables détat de contrainte, a savoir (a-u ), (a-u ) et (u -u ). Ils ont

proposé léquation suivante pour la résistance au cisaillement des sols non saturés :
7=C +(o,—u,)xtgl +(u,—u )xtg0, (équation 1.4)
(o,-u ) et (u-u )représentent respectivement la contrainte normale et Iaspiration.

0, est T'angle de frottement associé a l'aspiration; en général, il nest pas constant, mais diminue a mesure

que la tension augmente.

(Lamborn, 1986) a proposé une équation de résistance au cisaillement pour les sols non saturés en
étendant un modele micromécanique fondé sur les principes de la thermodynamique irréversible a la

relation énergie- volume dans un matériau multiphase. Léquation est la suivante :
t=C +(oc-u,)xtgd +(u,—u,)x0 xtgd (équation 1.5)

¢, est la teneur volumétrique en eau, qui est désinfinie comme le rapport entre le volume deau et le
volume total du sol. La teneur en eau volumétrique diminue a mesure que l'aspiration augmente, et cest

une fonction non linéaire de laspiration.

Certaines tentatives ont également été faites pour prévoir la résistance au cisaillement d’un sol non saturé
alaide de procédures empiriques. (Abramento et Carvalho, 1989) ont utilisé une technique d’ajustement

de courbe pour représenter leurs données expérimentales.

IIs ont utilisé une fonction exponentielle qui conserve la forme de Iéquation de la résistance au cisaillement

proposée par Fredlund et coll.; Traitant ¢, comme variable en ce qui concerne l'aspiration matricielle.

(Vanapalli et coll, 1996) mis au point un modele empirique et analytique pour prédire la résistance au

cisaillement non linéaire dans le ternis d’aspiration du sol.

La formulation utilise une courbe caractéristique de leau du sol, des parameétres de résistance au
cisaillement saturés et un parametre empirique x. (Oberg et Sallfors, 1997) a grossierement remplacé le

parametre X que Bishop a introduit par Sr degré de saturation.

(Khalili, 1998) a introduit une relation unique entre le parametre de contrainte efficace, x et le rapport
de la valeur dentrée diair, et a proposé une méthode pour estimer la résistance au cisaillement non
saturée a l'aide de ce parametre avec la cohésion, I'angle de frottement et la pression de confinement.
(Rassam et Williams, 1999) ont proposé une fonction qui décrit la résistance au cisaillement des sols
non saturés dans les ternis d’aspiration et de contrainte normale, en se fondant sur les résultats de
lanalyse de régression non linéaire tridimensionnelle. Il incorpore leffet de la contrainte normale sur la

contribution de l'aspiration a la résistance au cisaillement.
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Les méthodes existantes nécessitent des tests supplémentaires pour les sols non saturés, tels que les tests de
résistance au cisaillement non saturés ou les tests SWCC, afin de prédire les caractéristiques non linéaires
de la résistance au cisaillement du sol non saturé. Cependant, étant donné que ces tests pour les sols
insaturés sont tres difficiles, longs et cotiteux a réaliser, il est pratiquement difficile de les appliquer pour
prédire la résistance au cisaillement de ces sols, méme si la résistance au cisaillement des sols insaturés

pourraient étre représentés par la plupart de ces méthodes.

(Miao et al, 2002), (Lee et al, 2003) ont suggéré une équation empirique pour la prédiction de la force

de cisaillement non saturée en fonction de la teneur volumétrique en eau.

Dans cette formulation, la résistance au cisaillement t a été exprimée comme suit :
= tan gﬁ' + T (équation 1.6)

Avec:

o est la contrainte normale nette,

@ est l'angle effectif de la résistance au cisaillement,

C est la cohésion maximale,

u est un coeflicient de susceptibilité,

0 est la teneur volumétrique en eau du sol.

Les variables peuvent étre obtenues par un test de cisaillement de base et une analyse de régression
ultérieure. Un avantage de cette formulation est que tous les parametres requis sont disponibles sans

aucun test de sol élaboré.

1.7 VALIDATION DU PROGRAMME

Une étape importante dans I'utilisation de I'analyse NL consiste a effectuer des tests détalonnage et des

vérifications.

TARA-3 a été validé par centrifugation (Finn, 1991) et en utilisant lexemple de Matahina Dam, en

Nouvelle-Zélande (Finn et al, 1992).

GEFDYN a été testé en utilisant les performances observées du barrage El Infienrillo (voir le compte
rendu des International Benchmarks Workshops on Numerical Analysis of Dams, Bergame, Italie,

1992, Paris, 1994, et Denver, CO, 1999 (ICOLD, 1992, 1994, 1999)).

Les vérifications du FLAC a des fins d’analyse des barrages comprennent la prévision des résultats des

essais de liquéfaction par centrifugation (Inel et al, 1993) et la comparaison entre les performances.
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1.8 CONCLUSION

La conception des barrages en terre dans les zones sismiques nécessite une analyse de leur réaction aux

mouvements dentrée typiques afin dassurer leur sécurité et leur stabilité.

Cette question est particuliérement complexe, car elle nécessite la résolution d’une interaction sol-
structure en tenant compte du comportement non linéaire du matériau du sol, de l'interaction fluide-

structure, l'interaction fluide-squelette et l'interaction du barrage avec la fondation du sol.

Les développements récents dans le domaine de la modélisation numérique permettent de traiter

théatralement ces questions complexes.

En effet, le développement récent a permis de formuler des relations constitutives avancées qui peuvent
décrire correctement le comportement du sol dans des trajectoires complexes comprenant la charge

cyclique.

Ces relations ont été mises en ceuvre en code numérique qui peut traiter la configuration 3D et prendre
en compte des phénomenes couplés tels que I'interaction de leau du sol. Ils peuvent également traiter
des charges sismiques. Leur utilisation dans la pratique rencontre des difficultés majeures, qui sont

principalement liées a la détermination des parametres constitutifs et au mouvement dentrée.

Par conséquent, les ingénieurs utilisent des méthodes simplifiées pour la conception sismique des

barrages ou une relation constitutive simplifiée pour le matériau du sol.
Ces travaux porteront sur deux themes de la réponse sismique des barrages.

Le premier concerne I'influence de la plasticité sur cette réponse. En effet, comme il sagit de matériaux

non confinés, la charge sismique induit généralement de la plasticité dans le barrage.

Cette plasticité peutinfluencerlaréponse globale dubarrage, en raison de son influence sur'amortissement

etsurlesfréquencesdominantesdubarrage.

Nous proposons dans la premiere partie de la theése de traiter la question en utilisant le critere Mohr-

Coulomb simple et populaire.

Le deuxieme probléme concerne I'interaction eau-squelette. En effet, en raison de la faible perméabilité
du cceur et de la variation rapide du mouvement dentrée, la charge sismique induit une variation de la

. . b 3 4 . 4 . . \
pression des pores, ce qui, en cas daugmentation, peut réduire la résistance du sol et donc conduire a

linstabilité.

Cette question est dabord analysée a l'aide d’une analyse non rainurée qui permet de déterminer les

contraintes totales induites par la charge sismique.

Nous utilisons ensuite une analyse couplée complete pour déterminer la variation de la pression

interstitielle et étudier I'influence de cette variation sur la réponse du barrage.
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Ces observations ont été recalculées du barrage Haiwee Sud (Dames et Moore, 1991), du barrage Los

Leones (Bureau et al., 1994)., Los Angeles Dam (Bureau et al., 1996) et Upper San Fernando Dam

(Dawson et al., 2001).
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CHAPITRE II EFFET SISMIQUE SUR COMPORTEMENT DES REMBLAIS
-

11.1 INTRODUCTION

Malgré les nombreuses recherches approfondies sur le rabattement rapide et le chargement des barrages,

il existe peu détudes englobant simultanément ces deux événements.

Les effets de ces deux phénomenes sur la stabilité des pentes demeurent peu connus. Les sujets suivants
sont liés aux parametres de résistance d'un barrage existant : le rabattement rapide, la prédiction des

mouvements du sol et les répliques.

Le comportement d’'un barrage soumis a un séisme est extrémement complexe et varie en fonction de
I'intensité des contraintes. Pour des sollicitations faibles, le systeme barrage-fondation se comporte de
maniére essentiellement linéaire et élastique, avec des déplacements et des déformations réversibles. A
mesure que les sollicitations augmentent, le comportement devient non linéaire, entrainant des fissures
dans le béton et une redistribution des contraintes. Enfin, lorsque les conditions approchent la rupture,
le comportement devient fortement non linéaire en raison des déformations et fissures importantes. A
ce stade, I'instabilité du barrage peut conduire a des dommages graves, voire a la perte de controle du

réservoir dans les cas les plus critiques .

11.2 CHARGES ET MODES DE RUPTURE

En général, les barrages-poids sont constitués d'une série de monolithes en béton (appelés plots) de
section triangulaire, disposés cote a cOte. La stabilité de ce type de barrage repose principalement sur
son poids, qui permet de résister aux pressions hydrostatiques ainsi quaux autres forces exercées sur la
structure. La figure 2.1 illustre une coupe typique d’un barrage-poids, montrant les charges principales
qui s’y appliquent. Dans le sens transversal, les plots sont reliés par des joints de dilatation, ou, dans

certains cas, par des clés de cisaillement pour assurer une meilleure cohésion.
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Figure 2.1 - Barrage-poids et chargements [40]
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Un barrage est soumis a deux types de chargements : les charges statiques et les charges dynamiques. Les
principales charges statiques incluent le poids propre du barrage, la pression hydrostatique du réservoir,
les sous-pressions au niveau de la fondation, la poussée de la glace, ainsi que les contraintes résultant
des variations volumétriques et des gradients thermiques. Les charges dynamiques, quant a elles, sont
principalement engendrées par les secousses sismiques, qui provoquent des forces d’inertie horizontales

et verticales, ainsi qu'une poussée hydrodynamique exercée par le réservoir [19, 40].

Les secousses sismiques peuvent entrainer divers mécanismes dendommagement et de rupture d'un
barrage, notamment : le glissement a l'interface béton-rocher ou sur un joint de reprise de bétonnage,
des ouvertures importantes de joints ou de fissures, lécrasement du béton, des contraintes excessives
dans la fondation, le renversement, le soulévement, les chocs sismiques entre les plots, ou encore des
déformations importantes rendant inopérables les systemes mécaniques (comme les évacuateurs de
crues ou les prises d’eau) [40, 41]. Toutefois, dans le cas de barrages bien congus, le soulevement et le
renversement ne sont généralement pas critiques [41]. Ainsi, les modes de rupture les plus préoccupants

sont souvent liés au glissement, a la fissuration, et aux contraintes excessives dans le béton.

11.3 RESISTANCE AU CISAILLEMENT (COMPLETEMENT AFFAIBLIE)

11.3.1 COMPORTEMENT DE CONTRAINTE-DEFORMATION DES SOLS FINS

Les sols argileux surconsolidés et compactés présentent des caractéristiques de contrainte-déformation
fragiles. Une fois que le pic de la courbe contrainte-déformation est atteint, la résistance au cisaillement

des sols diminue avec l'augmentation de la contrainte.

Selon Skempton (1977), les argiles surconsolidées subissent un processus d’affaiblissement qui entraine
une perte complete de résistance, plutot que la résistance maximale au cisaillement de l'argile surconsolidée
intacte ou non affaiblie. Les résistances complétement affaiblies sont utilisées pour les pentes qui nont pas

subi de glissement (premier glissement).

La résistance entierement affaiblie du sol a grains fins est le résultat de la destruction de la structure de
l'argile lors de la déformation. Sous une contrainte supplémentaire, les particules d’argile salignent le long
de la surface de rupture, formant des plans de glissement, ce qui réduit encore la résistance a un niveau
résiduel. La résistance entierement affaiblie et résiduelle dépend de la composition minérale, qui est liée

a la plasticité et aux caractéristiques granulométriques.

La résistance entierement affaiblie est numériquement équivalente a la résistance maximale en conditions
de drainage d’'un échantillon normalement consolidé, car il n'y a pas de rupture préexistante sur les
surfaces lisses, comme illustré dans la Figure (2.2). Elle correspond aux forces rétro-calculées des premiers
plans de cisaillement. Une fois qu'une rupture sest produite et qu'une surface de rupture continue sest
développée, seule la résistance résiduelle au cisaillement est disponible pour résister au glissement.

Ce type de comportement contrainte-déformation permet une rupture progressive et rend impossible
la mobilisation simultanée de la force maximale a tous les points le long d'une surface de cisaillement
potentielle.
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Figure. 2.2: Résistance au cisaillement d’'un sol a grains fins. [7]
11.3.2 DEFAILLANCE PROGRESSIVE

Duncan, Wright et Brandon (2014) ont étudié la défaillance progressive qui est un phénomene lié a la
fragilité des sols. Les observations sur le terrain indiquent que la résistance entiérement affaiblie peut
étre mobilisée autour des excavations dans les argiles fissurées et les remblais d’argile compactée soumis
a des cycles de dessiccation et d’altération. Cela entraine une répartition non uniforme de la contrainte
par rapport a la résistance le long de la surface de glissement potentielle, ce qui conduit a des points
différents atteignant la résistance maximale et la résistance entierement affaiblie a différents moments.
Duncan et al. (2014) ont souligné quen ce qui concerne les talus excavés dans des argiles et des schistes
surconsolidés, en particulier les argiles et les schistes raides et fissurés, il existe une forte probabilité de
défaillance progressive. Juste apres lexcavation du talus (a Pinstant t ), seules les contraintes au point
A peuvent avoir atteint le pic de la courbe contrainte-déformation, comme illustré dans la Figure (2.3).
Le talus rebondirait dans lexcavation en raison d’une réponse différée au déchargement de lexcavation,
et peut-étre également en raison du gonflement de l'argile lorsque sa teneur en eau augmente suite a la

diminution de la contrainte.

Au fil du temps (a Pinstant t ), les déformations aux points A, B et C seraient toutes plus importantes.
La contrainte de cisaillement au point A diminuerait alors quelle dépasse le pic et les contraintes de

cisaillement aux points B et C se déplaceraient vers le sommet.

A un moment ultérieur (a Pinstant t,), la contrainte de cisaillement au point B dépasserait également
le pic et réduirait la résistance moyenne au cisaillement. Ainsi, progressivement, la défaillance serait
répartie le long de la surface de glissement, sans jamais mobiliser simultanément le pic de résistance au

cisaillement a tous les points de la surface de glissement.

En conclusion, il serait erroné de supposer que toute la pente atteint sa force maximale lorsquelle est

mobilisée. Par conséquent, lors de I'analyse de la stabilité des pentes ot les surfaces de glissement nont pas
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été développées, il est approprié d’utiliser la résistance entiérement affaiblie pour modéliser la défaillance

progressive.
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Figure 2.3: Mécanisme de rupture progressive sur talus excavé en surconsolidé argile [8]

11.3.3 ANGLE DE FROTTEMENT ENTIEREMENT AFFAIBLI EN CONDITIONS DE DRAINAGE
POUR LES SOLS FINS (STARK ET HUSSAIN (2013))

La résistance entiérement affaiblie d’'un sol fin est liée a la disposition des particules d'argile et dépend de
la contrainte. Ainsi, une corrélation empirique basée sur la contrainte normale effective (¢’ ), la limite de
liquidité (LL) et la fraction d’argile (CF) permet destimer de maniere fiable les angles de frottement. Ces
corrélations empiriques ont été développées en utilisant les résultats des essais de cisaillement de l'anneau

de torsion et vérifiées a l'aide d’une analyse rétrospective de cas de glissements de terrain.

Stark et Hussain (2013) ont affirmé que la corrélation empirique pour langle de frottement sécant
entiérement affaibli en conditions de drainage ne nécessite que la limite de liquidité (LL) et la fraction
d’argile (CF) pour estimer I'angle de frottement drainé ¢’ . Ainsi, la corrélation de résistance entiérement
affaiblie suggérée par Stark, Choi et McCone (2005) fournit une estimation fiable de ¢’ _ a utiliser dans la
conception préliminaire, la vérification des résultats des tests de laboratoire et la confirmation de I'analyse
rétrospective des surfaces de glissement. La corrélation empirique de résistance entierement affaiblie
utilise trois groupes de fractions d'argile différents (CF < 20 %, 25 % < CF <45 % et CF < 50 %) et prend

en compte leffet de CF et 0’ sur ¢’ ,, comme illustré dans la Figure (2.4).
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Figure 2.4 :Corrélation empirique pour l'angle de frottement sécant drainé entierement ramolli basé sur

LL,CF et 0’ pour 39 sols naturels. [11]

[étude actuelle propose une expression mathématique distincte pour chaque tendance de corrélation
présentée dans la Figure (2.4), ce qui permet destimer les valeurs de ¢’ , ainsi qu'une enveloppe de
résistance dépendant de la contrainte en utilisant les valeurs mesurées de LL et CF a partir déchantillons

individuels.

11.3.4 COHESION EFFECTIVE

La résistance entiérement affaiblie correspond a la résistance maximale drainée dun spécimen
normalement consolidé, ce qui suggere que la valeur de la cohésion effective (¢’) doit étre fixée a zéro,
cest-a-dire la valeur de cohésion mesurée lors des essais de cisaillement sur de l'argile normalement
consolidée (Holtz et al. 2013 ; Terzaghi et al. 1996) pour l'analyse des premiéres phases de glissement
dans des argiles surconsolidées. Cela est important car méme de petites valeurs de ¢’ peuvent entrainer
des différences significatives dans les facteurs de sécurité calculés, en particulier dans les glissements peu
profonds tels que les digues ou les pentes de remblai. Cependant, la rétro-analyse des premieres glissades
dans l'argile de Londre indique que de petites valeurs de ¢, denviron 0,96 kPa, peuvent étre mobilisées
(Chandler et Skempton 1974). Skempton (1977) a également proposé une valeur de ¢’ de 0,96 kPa
et un angle de frottement ¢’ de 20 degrés pour l'argile de Londre. Mesri et Abdel-Ghaffar (1993) ont
rétro-analysé 45 cas et ont conclu que ¢’ peut varier de zéro a 24 kPa. En résumé, la valeur de cohésion
entierement affaiblie devrait étre nulle, a moins qu’une analyse rétrospective des études de cas locales ne

suggere une valeur supérieure a zéro.
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11.4 STABILITE DE LA PENTE PENDANT UN RABATTEMENT RAPIDE

La stabilité de la pente en amont d’'un barrage en remblai ou d’'une digue est affectée par la pression de
leau. Leau agit comme un contrefort qui augmente la stabilité de la pente en amont. Si le niveau deau
baisse rapidement de maniere a ce que les pressions interstitielles dans la pente n'aient pas suffisamment
de temps pour sajuster a la diminution du niveau deau externe, la pente devient moins stable (Duncan et
al. 1990). Un rabattement rapide peut entrainer un échec rapide et se produit généralement sur les pentes

riveraines et d'autres pentes sujettes a I'immersion.

Le rabattement rapide est souvent la condition de conception qui controle la stabilité des pentes en amont

des barrages. Les facteurs de sécurité pour cette condition varient d'un cas a l'autre.

Pour les barrages de grande capacité de stockage, un rabattement rapide a partir d'un niveau de retenue
élevé est un événement peu probable. Par conséquent, le facteur de sécurité requis pour le rabattement
rapide peut étre plus faible. En revanche, les réservoirs de pompage-turbinage subissent des variations

importantes du niveau deau en tant que condition de fonctionnement réguliere.

Par conséquent, ils nécessitent un facteur de sécurité plus élevé pour la condition de rabattement. Le
manuel de stabilité des pentes de 'USACE (2003a) recommande un facteur de sécurité minimum de 1,1

a 1,3 pour le rabattement rapide.

La perméabilité du matériau de remblai détermine la vitesse a laquelle leau peut sécouler a travers le
matériau. Plus la perméabilité est élevée, plus le matériau sécoule rapidement. Dans certains cas, il peut
étre difficile de déterminer avec certitude sile matériau sécoulera ou non. Par conséquent, il faut supposer
que le drainage se produira ou non en fonction de ce qui entrainera la résistance au cisaillement la plus
faible dans la zone spécifique, et utiliser le facteur de sécurité le plus bas pour la pente (Duncan et al.

1990).

Lors de l'analyse de la stabilité des pentes pendant un rabattement rapide, différentes méthodes peuvent
étre utilisées. Parmi ces méthodes, on retrouve la méthode du stress effectif, la méthode du Corps des
Ingénieurs (U.S. Army 2003) et la méthode de Lowe et Karafiath. En 1990, Duncan, Wright et Wong ont
proposé une méthode appelée «analyse de rabattement rapide en plusieurs étapes» ou «résistance non
drainée», qui combine les meilleures caractéristiques des méthodes précédentes. Les trois étapes de cette

méthode sont les suivantes :

1.Déterminer si le drainage se produira lors du rabattement rapide. Cette étape doit étre effectuée pour
chaque couche de sol dans la section transversale de la pente. Un facteur sans dimension du temps, noté
T, est estimé a l'aide de [équation suivante :

_Cxt
ot

Ou C, représente le coefficient de consolidation, ¢ est le temps de rabattement et D est la longueur du

T (équation 2.1)

chemin de drainage.
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Les valeurs de C, peuvent étre calculées a partir de données de taux de consolidation obtenues lors des

tests de consolidation.

Des valeurs approximatives pour différents types de sols compacts sont répertoriées dans le tableau (2.1).
Si la valeur calculée de T est égale ou supérieure a 0,848, cela signifie que la dissipation des pressions
interstitielles excessives pendant le rabattement sera de 90 % ou plus, et il est raisonnable de considérer
que le matériau est entierement drainé. Si la valeur de T est inférieure a 0,848, la résistance non drainée

doit étre prise en compte.

Assurer que la résistance non drainée utilisée dans les analyses de stabilité ne dépasse pas la résistance
drainée. Cette étape vise a éviter de surestimer la résistance non drainée. En cas de doute quant a la

réalisation ou non du drainage, il est recommandé de considérer le matériau comme non drainé.

Ces étapes permettent de prendre en compte le potentiel de drainage du matériau pendant un rabattement
rapide et dadapter I'analyse de stabilité en conséquence. Il est essentiel de choisir la méthode appropriée

en fonction des caractéristiques du sol et des conditions du site afin dobtenir des résultats fiables.
2. Déterminer les enveloppes de résistance nécessaires pour les analyses.

Si les matériaux sécoulent pendant le rabattement, seule lenveloppe de résistance drainée est requise.
Si des matériaux a faible perméabilité ne sont pas drainés pendant le rabattement, a la fois lenveloppe
de résistance et lenveloppe non drainée d'un essai CU consolidé isotopiquement sont nécessaires.
Les enveloppes nécessaires pour les valeurs de K_comprises entre 1,0 et K. peuvent étre obtenues par
interpolation linéaire. K_représente le rapport de contrainte principal effectif lors de la consolidation,
o’/ o', . Dans la méthode précédente de rabattement rapide présentée par Lowe et Karafiath en 1960, la
contrainte non drainée des sols, lorsquelle est représentée sous la forme de T vs o’ , varie en fonction de
K. Ce rapport peut varier de I'unité (pour la consolidation sous contraintes isotropes) a K,, la valeur
de 0’, / 0’,_ala rupture. Pour chaque matériau, il existe une série denveloppes de résistance non drainées
correspondant a différentes valeurs de K_allant de 1,0 a K. Cette analyse en plusieurs étapes utilise cette

enveloppe de contrainte non drainée T, vs 0’,, comme illustré dans la Figure (2.5).
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Tableau 1: Valeur approximative du cv pour divers sols [26].

Valeur de c,
Type de sol
m’/jour m’/jour

Sable treés fin >10,000 > 929

Sable fin 100 a 10,000 9.3a929
Sable silteux 10 a2 1000 0.93292.9

silt 0.5a100 4.6 1022 9.3
Argile compactée 0.05a5 4.6 X107 2 0.46.
Argile fin <0.2 <1.86 x 102

3. Utiliser une procédure de calcul pour déterminer le coefficient de sécurité apres rabattement d’'une

surface glissante.

r

o
” Ic
K¢ ;."
3c

Kf: Kfnilure

Shear Stress on the Failure
Plane at Failure -

Effective Stress on the Failure Plane
During Consolidation- o {_

Figure. 2.5: Enveloppe de résistance non drainée [26].

a. Effectuer une analyse de stabilité avant le rabattement en utilisant les parametres de résistance drainée
pour tous les matériaux constituant la pente. La condition de pression interstitielle est basée sur la ligne
piézométrique avant le rabattement. Cette étape implique la détermination de la contrainte normale
effective (0°, ) et de la contrainte de cisaillement (1) pour chaque section de la pente, en utilisant la valeur

de K_correspondante.

b. Effectuer une analyse de stabilité apres le rabattement en utilisant la ligne piézométrique apres le
rabattement comme condition de pression interstitielle. Pour les matériaux qui se drainent pendant le
rabattement, les parameétres de résistance efficaces sont utilisés. Pour les matériaux qui ne sécoulent pas

librement, les résistances interpolées déterminées a létape i sont utilisées.
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c. Calculer la résistance drainée pour toutes les sections le long de la surface de glissement en utilisant la

contrainte normale effective obtenue a Iétape ii et la résistance effective correspondante.

Calculer la résistance drainée pour toutes les sections le long de la surface de glissement en utilisant
les parameétres de résistance. Pour les matériaux qui ne sécoulent pas librement, calculer également la
résistance non drainée a la base de chaque section et comparer avec la résistance drainée. Sélectionner la

plus petite valeur de résistance pour calculer le facteur de sécurité.

4. Répéter la procédure en trois étapes pour les autres surfaces de glissement afin de localiser la surface

de glissement critique, cest-a-dire celle qui présente le plus faible facteur de sécurité apres le rabattement.

11.5 PREVISION DU MOUVEMENT DU SOL

En collaboration avec des experts multidisciplinaires internationaux, le Pacific Earthquake Engineering
Research Center (PEER) a lancé le projet «Next Generation of Ground Motion Attenuation Models»
(NGA, également connu sous le nom de NGA-West1). Lobjectif principal de ce projet est de développer
des modeles de prédiction du mouvement du sol pour les tremblements de terre dans la crotte peu
profonde, notamment dans louest des Etats-Unis et dans des régions tectoniques actives similaires. Pour
ce faire, cinq équipes dexperts ont travaillé sur Iélaboration des équations de prédiction du mouvement
du sol (GMPE), qui seront utilisées dans I'analyse des risques sismiques a Iéchelle mondiale et régionale

(Power 2019). Les équipes de développeurs sont les suivantes :

- Abrahamson, Silva et Kamai (ASK)

- Boore, Stewart, Seyhan et Atkinson (BSSA)
- Campbell et Bozorgnia (CB)

- Chiou et Young (CY)

- Idriss (I)

Ces équipes travaillaientindépendamment sur leurs modeles, mais elles avaient des interactions fréquentes
pour partager leurs connaissances et leurs résultats. Par la suite, le projet NGA-West2 a été lancé en tant

que version actuelle du projet, poursuivant les travaux entrepris dans le cadre du projet NGA-West1.

Les équations de prédiction du mouvement du sol (GMPE), également appelées relations «datténuation»,
fournissent un moyen de prédire le niveau de secousses du sol et I'incertitude associée a un site ou a un
emplacement donné. Ces prédictions sont basées sur des facteurs tels que la magnitude du tremblement
de terre, la distance entre la source et le site, les conditions locales du sol, le mécanisme de la faille, etc. Les
GMPE sont largement utilisées pour estimer les mouvements du sol dans le cadre des analyses de risques
sismiques, quelles soient déterministes ou probabilistes. Cette approche permet de prendre en compte
les différentes sources de variabilité et d’incertitude dans la prédiction du mouvement du sol. (Bozorgnia

etal., 2014)

La base de données NGA-West2 comprend 21 332 enregistrements principalement a trois composantes,
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apres avoir exclu ceux avec des métadonnées importantes manquantes (comme la magnitude) et/ou des
données de mouvement du sol manquantes (comme le PGA). La gamme de magnitudes dans la base de
données va de 3,0 a 7,9. Les distances entre les sites denregistrement et le plan de rupture varient de 0,05

a 1533 km, mais la base de données est plus densément peuplée jusqua une distance denviron 400 km.

Les GMPE horizontaux couvrent les composantes horizontales du sol, telles que 'accélération maximale
du sol (PGA), la vitesse maximale du sol (PGV) et la réponse spectrale pseudo-absolue (PSA) pour au
moins 21 périodes doscillation (T) allant de 0,01 a 10 s. Les limites générales applicables aux GMPE
NGA-West2 sont les suivantes : M < 8,5 pour les mouvements décrochants, M < 8,0 pour les mouvements
inverses et M < 7,5 pour les mouvements normaux. La distance de rupture, ou la distance de Joyner et

Boore, varie de 0 a 300 km.

Les modeles de mouvement du sol a accélération spectrale NGA-West1 et NGA-West2 ont été développés
pour un taux damortissement de référence de 5 %. Dans le cadre du projet NGA-West2, les chercheurs de
PEER ont développé un nouveau modele damortissement qui permet dajuster le taux d'amortissement

a5 %.

Les GMPE amortis pour des valeurs damortissement allant de 0,5% a 30% ont été développés a partir de
la base de données NGA-West2. Ce nouveau modele d'amortissement est indépendant de toute GMPE
spécifique. Les GMPE NGA-West2 comprennent des termes pour I'amplification locale du site et les cinq
GMPE utilisent la vitesse moyenne des ondes de cisaillement dans les 30 m supérieurs des sédiments

(VS30) comme parameétre de site.

En outre, plusieurs projets de recherche soutiennent et contribuent a la définition et a la contrainte des
GMPE. La base de données et les modeéles NGA sont réguliérement mis a jour et ajustés a mesure que de

nouvelles données deviennent disponibles.

Les modeles issus des programmes de recherche NGA sont largement adoptés par la communauté

sismique dans divers domaines d’application, tels que :
- lanalyse sismique spécifique aux sites et la conception des structures et des installations ;

- Iélaboration de cartes régionales des risques sismiques utilisées dans les codes du batiment, les

évaluations financieres, etc. ;
- lestimation des pertes sociales et financiéres liées aux séismes.

Kramer (1996) a décrit 'analyse déterministe des risques sismiques (DSHA) comme une évaluation en
quatre étapes de l'aléa sismique pour un site spécifique. Les étapes de cette analyse peuvent étre décrites

de la maniére suivante :

1. Identification de toutes les sources sismiques susceptibles de générer des mouvements sismiques

significatifs sur le site. Caractérisation de leur géométrie et de leur potentiel sismique.
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Estimation des mouvements du sol attendus pour chaque source sismique identifiée, en utilisant des

modeles d’atténuation appropriés et des données historiques si disponibles.

Détermination des caractéristiques géotechniques et géométriques du site, telles que la structure

géologique, les conditions du sol, les propriétés du matériau, etc.

Calcul des réponses sismiques du site en utilisant des méthodes d'analyse appropriées, telles que I'analyse
dynamique des structures, pour évaluer les effets des mouvements du sol sur les éléments exposés aux

risques sismiques.

Lanalyse déterministe des risques sismiques vise a fournir une évaluation précise et détaillée de l'aléa
sismique sur un site donné, en utilisant des informations spécifiques sur les sources sismiques, les
mouvements du sol et les caractéristiques du site. Cette analyse est utilisée pour informer la conception et
la planification des structures et des infrastructures afin de minimiser les risques sismiques et de garantir

la sécurité des personnes et des biens.

2. Sélectionnez un parameétre de distance de la source au site pour chaque zone source. Généralement, la
distance la plus courte est sélectionnée, ce qui peut étre la distance de Iépicentre ou de 'hypocentre du

tremblement de terre.

3. Sélectionnez le tremblement de terre qui est susceptible de produire le niveau de secousse le plus élevé
sur le site, également appelé le séisme de controle. Cette sélection est réalisée en comparant les niveaux de

secousses causés par les potentiels sismiques identifiés a la distance déterminée a Iétape 2.

4. Définissez le danger sur le site, généralement en utilisant des parametres de mouvement du sol du
séisme de controle. Laccélération maximale, la vitesse maximale et les valeurs de spectre de réponse sont

couramment utilisées pour caractériser le risque sismique.

Il est important de noter que cette procédure ne fournit pas d’informations sur la probabilité doccurrence.
Lanalyse déterministe des risques sismiques est une évaluation basée sur le pire scénario possible.
Cependant, cette approche reste appropriée pour les structures critiques, telles que les grands barrages,

qui pourraient entrainer des conséquences catastrophiques en cas de défaillance.

11.6 EFFET DES PARAMETRES DU SOL DE REMBLAI

Les figures 2.6.a a 2.6.b illustrent I'influence des paramétres du sol de remblai sur la fréquence propre des
ouvrages de souténement. Les résultats du calcul de la pulsation propre du systeme sont présentés dans

les figures 2.6.a et 2.6.b, correspondant aux cas statique et sismique, respectivement
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Figure 2.6 Variations des valeurs de pulsation propre du systeme pour différentes valeurs de 'angle de

frottement et de la masse volumique du sol pour les conditions statique et sismique. [46]

Ces deux figures montrent les variations de la pulsation propre en fonction de l'angle de frottement et de

la masse volumique du sol de remblai. Les principaux résultats obtenus sont les suivants :

Les variations de la masse volumique et de 'angle de frottement du sol ont une faible influence sur

les valeurs de la pulsation propre du systéme, en particulier pour le modele sismique.

Laugmentation de l'angle de frottement

du sol entraine une hausse des valeurs de la pulsation

propre, tandis que l'augmentation de la masse volumique du sol provoque une diminution de ces

valeurs.

Pour mieux illustrer 'impact des variations du

module de Young et de 'angle de frottement du sol sur la

pulsation propre du systeme, les graphiques des figures 2.7.a et 2.7.b ont été tracés pour les cas statique

et sismique.
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Figure 2.7 Variations des valeurs de pulsation propre du systéme pour différentes valeurs de l'angle de

frottement et du module d’Young du sol pour les conditions statique et sismique. [46]

Les observations suivantes peuvent étre tirées :

pulsation propre.

La variation du module d’Young du sol de remblai exerce une forte influence sur les valeurs de la
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« Dans le cas statique, ou le coin de rupture est déterminé selon la méthode de Coulomb, les valeurs
de la pulsation propre sont plus élevées que dans le cas sismique, ou le coin de rupture est établi a

l'aide de la méthode de Mononobe-Okabe.

Leffet de la variation du coefficient de Poisson sur les valeurs de la pulsation propre calculée est illustré

dans les figures 2.8.a et 2.8.b.
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Figure 2.8 Variations des valeurs de pulsation propre du systéme pour différentes valeurs de l'angle de

frottement et du coefficient de Poisson du sol pour les conditions statiques et sismiques. [46]
Les principaux résultats obtenus sont les suivants :

o Lavariation du coefficient de Poisson du sol de remblai a une influence mineure sur les valeurs de

la pulsation propre.

o Comme indiqué précédemment, le modeéle de calcul statique produit des valeurs de pulsation
propre plus élevées que le modeéle de calcul sismique. Dans les deux modeles, l'augmentation des
valeurs de l'angle de frottement et du coefficient de Poisson entraine une hausse des valeurs de la

pulsation propre du systéme.

1.7 EFFET DES PARAMETRES DE LA STRUCTURE DE BARRAGE

Les variations de la pulsation propre du systeme, pour les conditions statiques et sismiques, en fonction
des différents parametres de la structure de barrage, sont représentées dans les figures 2.9 a 4.12. Ces
figures révelent que la pulsation propre dépend fortement de [épaisseur et de la hauteur de la structure de

soutenement, tandis quelle est relativement peu influencée par le module de Young et la masse volumique
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I
des matériaux de la structure, pour lesquels les variations de pulsation propre restent pratiquement
constantes. De plus, elles montrent clairement que l'augmentation des valeurs de ces quatre parametres

entraine une hausse des valeurs de la pulsation propre du systeme.
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Figure 2.9 Variation des valeurs de pulsation propre du systéme pour différentes valeurs de l'angle de

frottement du sol et de la hauteur de structure du barrage pour les conditions statiques et sismiques
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Figure 2.10 Variation des valeurs de pulsation propre du systéme pour différentes valeurs de 'angle de

frottement du sol et de Iépaisseur de la structure du barrage pour les conditions statique et sismiques.
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Figure 2.11 Variation des valeurs de pulsation propre du systeme pour différentes valeurs de 'angle

de frottement du sol et de module de Young de la structure du barrage pour les conditions statique et
sismique. [46]
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Figure 2.12 Variation des valeurs de pulsation propre du systeme pour différentes valeurs de 'angle de

frottement du sol et de la masse volumique de matériaux de structure du barrage pour les conditions

statique et sismique. [46]

11.8 EFFET DES PARAMETRES DES ACCELERATIONS SISMIQUES

Les résultats du calcul de la pulsation propre d'un ouvrage de souténement sont présentés dans les

graphes de la figure 2.13, qui montrent les variations des valeurs de la pulsation propre pour quatre

combinaisons sismiques de coefficients k_(horizontal) et k (vertical). Les principaux résultats obtenus

sont les suivants :

» Laugmentation des coefficients d’'accélération sismique horizontale entraine une diminution des

valeurs de la pulsation propre du systéme.

« Concernant les coefficients d’'accélération sismique verticale, les valeurs de la pulsation propre

varient en fonction de la combinaison (k;, k) utilisée.
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Figure 2.13 Variation des valeurs de pulsation propre du systeme pour différentes valeurs de I'angle de

frottement du sol et des accélérations sismiques horizontales et verticales. [46]
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11.9 AMPLEUR DE LA REPLIQUE

La loi de Bath, formulée par Bath en 1965, établit qu’il existe une différence constante entre la magnitude
du séisme principal M et la magnitude de la réplique la plus importante M, pour les séismes peu profonds.
Cette différence est de 1,2 et elle ne dépend pas de l'amplitude du séisme. Ainsi, la loi de Bath peut étre

exprimée de la maniére suivante :

Laloi de Bath, exprimée par Iéquation 2.2, stipule que la différence entre la magnitude du séisme principal
M et la magnitude de la réplique la plus importante M est de 1,2. Cela signifie que Iénergie sismique du
séisme principal est en moyenne environ 53 fois plus grande que celle de la réplique la plus importante.

Bath a noté qu'il existe des exceptions a cette loi, mais elle reste valable dans une large mesure.
M-M, = 1,2 (équation 2.2)

Bath (1965) a présenté un exemple de séquence de répliques qui ne suivait pas strictement la loi de Béth.
C¥était le cas du tremblement de terre de magnitude 8,5 en Alaska le 28 mars 1964. Il n'y avait pas de
réplique unique la plus importante, mais il y a eu cinq séismes d'une magnitude comprise entre 6,5 et
6,8. Ensemble, ces cinq séismes ont produit la méme quantité dénergie qu'un séisme de magnitude 7,2.
Si lon considére le séisme de magnitude 7,2 comme la réplique la plus importante M, on obtient une
différence de 1,3, ce qui est en accord étroit avec la loi de Bath. En supposant des circonstances similaires
pour plusieurs séismes principaux de méme taille, Bath a présenté le rapport entre [énergie et l'amplitude

comme suit :

M- =12+ N (équation 2.3)
! 1,2

2

Bath a également suggéré que la profondeur focale peut influencer la magnitude de la réplique la plus
importante. Selon lui, la différence entre la magnitude du séisme principal et la magnitude de la réplique la
plus importante augmente avec laugmentation de la profondeur focale. Cette relation peut étre exprimée

par [équation suivante :

M — A = %;’2+1 (équation 2.4)

ou M est la magnitude du séisme principal, M1 est la magnitude de la réplique la plus importante, N est
le nombre de séismes principaux de méme ampleur, N, est le nombre de répliques les plus importantes,

h est la profondeur focale en unités de 100 km et le logarithme est en base 10.

Ainsi, selon cette relation, lorsque la profondeur focale augmente, la différence entre la magnitude du
séisme principal et la magnitude de la réplique la plus importante devrait également augmenter. Cela
suggere que les séismes peu profonds ont tendance a produire des répliques plus importantes par rapport

aux séismes profonds.

Bath a reconnu qu’il y avait peu de données disponibles sur les séquences de répliques plus profondes
pour tester cette relation, et il a souligné la nécessité de mener davantage denquétes pour approfondir

notre compréhension de ces séquences de répliques.
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Il est important de noter que cette relation peut étre utile pour estimer la magnitude de la réplique la
plus importante lorsquon connait la magnitude du séisme principal et la profondeur focale, mais son
applicabilité aux séquences de répliques plus profondes nécessite une validation supplémentaire par des

études approfondies.

Effectivement, plusieurs études ont examiné la variabilité de la différence entre le choc principal et la
réplique la plus importante, remettant en question la valeur fixe de 1,2 proposée par Bath. Shcherbakov
et Turcotte (2005) ont proposé une version modifiée de la loi de Bath basée sur une extrapolation de la loi

statistique de Gutenberg-Richter.

Leur étude suggere que la différence entre le choc principal et la réplique la plus importante peut varier
et influencée par des facteurs tels que la magnitude du séisme principal, la profondeur focale et les
caractéristiques spécifiques de la zone sismique. Selon leur modele, la dispersion dans la loi modifiée
de Bath est inférieure a celle de la loi originale de Bath, ce qui implique une meilleure ajustement aux

données observées.

11.10 CONCLUSION

Ces recherches soulignent 'importance de continuer a étudier la variabilité de la différence entre le choc
o . . I , , . N

principal et la réplique la plus importante, ainsi que dexplorer dautres facteurs qui pourraient influencer

cette relation. Une meilleure compréhension de ces mécanismes peut contribuer a une évaluation plus

précise des séquences de répliques sismiques et de leurs impacts potentiels.
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1.1 INTRODUCTION

La méthode des éléments finis a été utilisée pour prendre en compte les interactions entre leau et le sol
dans les pentes des remblais. Cette approche permet de modéliser les infiltrations deau, les variations de

pression interstitielle et les effets de saturation du sol sur la stabilité du remblai de la pente.

Le logiciel PLAXIS 2D a été utilisé pour mener ces analyses. PLAXIS est un logiciel couramment utilisé
dans la pratique géotechnique pour la modélisation basée sur la méthode des éléments finis. Il permet
de représenter le comportement mécanique des sols et de simuler les réponses du systéme sol-eau sous

différentes conditions.

En utilisant cette approche couplée hydro-mécanique, les chercheurs ont pu évaluer Iétat de contrainte
du sol, les niveaux de stabilité de la pente et I'impact des infiltrations deau dans les remblais. Cette
méthodologie offre plusieurs avantages par rapport aux méthodes physiques en laboratoire, notamment

en termes de cott, de temps et de controle des conditions aux limites.

La modélisation numérique basée sur la méthode des éléments finis, en particulier dans le cadre de
lanalyse hydro-mécanique des sols non saturés, est une approche largement utilisée et acceptée dans
la pratique géotechnique. Elle permet une meilleure compréhension du comportement des pentes des
remblais soumises a des infiltrations deau, facilitant ainsi la prise de décisions éclairées en matiére de

conception et de gestion de la stabilité.

Lutilisation du modeéle numérique basé sur la méthode des éléments finis, en particulier en incluant les
aspects hydro-mécaniques, permet de prendre en compte les déformations et lécoulement de leau dans
les pentes des remblais. Dans cette approche, les contraintes effectives et le coefficient de sécurité sont
calculés en prenant en compte les champs d’aspiration et de pression interstitielle transitoire. La méthode
de stress effectif de Bishop généralisée a été utilisée pour étudier le comportement non saturé du sol, une

approche largement validée par de nombreux chercheurs.

Lapplication de cette méthode permet de simplifier les critéres de défaillance et les équations constitutives
du modele, tout en permettant la transition entre les états saturés et non saturés d’un sol partiellement
saturé. Une fois les contraintes effectives déterminées, le facteur de sécurité de la pente peut étre calculé

en utilisant la méthode de réduction de la résistance au cisaillement disponible dans PLAXIS 2D.

Il est important de noter que les propriétés hydrauliques non saturées du sol jouent un rdle significatif
dans Iécoulement et les déformations d’'un remblai en terre, en particulier lors de lexploitation d'un
réservoir ou lors dévénements de crue. Lobjectif principal de cette étude numérique est dévaluer I'impact
de ces propriétés hydrauliques non saturées sur les infiltrations transitoires et les analyses de stabilité des

pentes d’'un barrage.

Il convient de souligner que trés peu détudes ont intégré les effets de I'hystérésis hydraulique et de la
contrainte de confinement dansleurs analyses. Ces aspects sont essentiels pour capturer les comportements

complexes des sols non saturés. En incluant ces effets, les chercheurs peuvent obtenir une meilleure
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I
compréhension de la réponse du systéme sol-eau dans les pentes des remblais et évaluer plus précisément

la stabilité de la pente dans des conditions réelles.

En conclusion, I'utilisation d’une approche numérique basée sur la méthode des éléments finis avec un
couplage hydro-mécanique permet de prendre en compte les interactions sol-eau dans les pentes des
remblais. Cela offre une meilleure compréhension du comportement mécanique des pentes, en prenant
en compte les infiltrations deau et les variations de pression interstitielle. Ces analyses numériques sont
plus économiques et permettent un meilleur controle des conditions aux limites, ce qui facilite la prise de

décisions éclairées en matiere de conception et de gestion de la stabilité des pentes.

Dans cette étude, les propriétés hydrauliques dépendantes du sol ont également été évaluées. Le sol a
été modélisé comme un matériau élasto-plastique en utilisant le modele de sol durcissant disponible
dans PLAXIS. Les parametres du modele constitutif ont été obtenus a partir de tests en laboratoire et de

corrélations disponibles dans la littérature.

En ce qui concerne les propriétés hydrauliques du sol non saturé, les coeflicients de perméabilité et les
courbes de rétention deau (SWCC) ont été mesurés en laboratoire et spécifiés a I'aide de la fonction spline

dans PLAXIS.

Dans le cadre de cette étude numérique, le concept de contrainte effective a été utilisé pour les sols
partiellement saturés. Dans un sol saturé, la contrainte effective est définie comme la différence entre la
contrainte totale et la pression interstitielle. Cependant, dans un sol partiellement saturé, la contrainte

effective est définie comme la différence entre la contrainte totale et une fonction de la succion du sol.

Lexpression de la contrainte effective dans un sol non saturé, proposée par Bishop (1954), est utilisée dans
cette étude (équation 3.1). La définition de la contrainte effective dans PLAXIS est similaire au concept
basé sur la succion de la contrainte proposé par (Lu et Likos 2006)., Lorsque le contenu volumétrique
en eau normalisé devient égal au degré effectif de saturation, léquation (3.1) prend la forme de Iéquation

(3.2).

Il est important de noter que [équation prédictive de la contrainte d’aspiration proposée par Lu et al.
(2010) a montré une bonne corrélation avec les valeurs expérimentales de la contrainte daspiration
obtenues a partir des essais triaxiaux contrdlés par aspiration (Patil et al., 2020). Cette approche permet
de prendre en compte les propriétés hydrauliques non saturées du sol de maniere réaliste dans les analyses

de stabilité des pentes.

En résumé, létude numérique intégre les propriétés hydrauliques dépendantes du sol, telles que les
coefficients de perméabilité et les courbes de rétention deau, en utilisant le modele de sol durcissant
disponible dans PLAXIS. Le concept de contrainte effective est utilisé pour modéliser les sols partiellement
saturés, en prenant en compte la succion du sol. Cette approche permet de capturer de maniere réaliste

le comportement mécanique et hydraulique des pentes des remblais soumises a des infiltrations deau.
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o = (o—u,)+ [5.(u,— 1,) | (Equation 3.1)

Ou,
o’ = contrainte effective en kPa,
(0 - u ) = contrainte normal en kPa,
(u, - u )= matrice de succion en kPa,
S, = degré de saturation effective.

o =(o-u)-o ={o—u)+[W,-u,)] (Equation 3.2)
ou,
o° = contrainte d'aspiration en kPa,
w = teneur en eau volumétrique normalisée.

Selon (Lu et Likos., 2006), la contrainte d’aspiration peut également étre écrite dans la forme de courbe

caractéristique de contrainte d’aspiration (SSCC) comme indiqué ci-dessous

1 - .
S iy — - - E t 3.3
o=l u"')[n [a(uﬂ—uw)”] (Equation 3.3)

ou,
a, m et n sont des parameétres dajustement de courbe de van Genuchten - Mualem.

De nombreux chercheurs ont mis en place et validé le concept de contrainte de succion pour une variété

de sols non saturés (Oh et Lu, 2015 ; Kim et al., 2016).

PLAXIS utilise la teneur en eau volumétrique pour calculer la contrainte daspiration et la contrainte
effective dans le sol pendant les phénomenes transitoires d’infiltration. En utilisant les relations telles que
la courbe caractéristique de contrainte d'aspiration (SSCC) et la courbe de rétention deau volumétrique
(SWCC), le logiciel peut déterminer les variations de la contrainte d’aspiration et la contrainte effective

en fonction des changements de la teneur en eau dans le sol non saturé.

En incorporant ces informations dans les calculs, PLAXIS permet de modéliser les comportements
hydromécaniques complexes des sols non saturés lors d’infiltrations transitoires, ce qui est important pour
comprendre les effets des variations de 'humidité sur la stabilité des pentes, les tassements différentiels et

dautres phénomenes géotechniques.

En résumé, PLAXIS utilise les relations entre la teneur en eau volumétrique, la contrainte d’aspiration et
la contrainte effectif pour représenter les changements dans les propriétés mécaniques et hydrauliques

des sols non saturés lors d’infiltrations transitoires.
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111.2 EQUATIONS DETERMINANTES POUR LANALYSE DES INFILTRATIONS

Les analyses des infiltrations stables et transitoires insaturées ont été réalisées en utilisant le probléme de
déformation simple dans PLAXIS. La formulation du modéle de suintement est basée sur la loi de Darcy
pour lécoulement de leau dans les sols saturés et non saturés. Léquation (3.4) fournit la relation régissant

le débit deau transitoire dans un sol non saturé proposée par Richard (1931).

0 oh 0 oh 00 i
—\k(h V= |+—1 k(h m | — 2w . )
ax( ( m) o j+8y[ ( m) 6y] o (Equation 3.4)

ou,

k(h )= fonction de perméabilité en m/s,
h, = hauteur d'aspiration matricielle en m,
0 = teneur en eau volumétrique,
t=tempsens.

La variation du contenu volumétrique du sol pendant Iécoulement transitoire est calculée en utilisant

Iéquation (3.5).

00, =m'0(c—u,)+m)o(u,—u,)  (Equation3.5)

Dans léquation (3.6) la variation de la teneur en eau volumétrique est présentée comme une fonction de
contrainte normale nette et de succion matricielle avec des constantes m * et m, ¥ pour un pas de temps
au cours d’un processus transitoire. La constante m * est appelée coefficient de changement de volume et
est égal a la pente de la teneur en eau volumétrique et de la contrainte effective tracer a zéro aspiration
matricielle. Pendant I'infiltration transitoire, s'il n'y a pas de chargement externe alors la contrainte totale
reste constante (80/8t =0). La constante m," correspond a variation de la teneur en eau volumétrique par
rapport a la succion matricielle dans le sol. Cest le pente de la courbe de rétention deau du sol et devient
identique a m ™ pour les valeurs positives de la pression de leau interstitielle. En cas de sol saturé, la

teneur en eau volumétrique devient constante et égale a la porosité du sol.

Pour résoudre le probleme découlement transitoire, les deux systémes hydrauliques non saturés la
fonction de conductivité et la fonction de stockage du sol sont nécessaires. Le SWCC du sol est utilisé
pour calculer la succion matricielle dans le sol a partir de sa teneur en eau volumétrique pendant le
processus d’infiltration transitoire. Dans cette étude, le modéle SWCC (van Genuchten, 1980) a été
utilisé dans PLAXIS pour obtenir la relation entre teneur en eau et succion matricielle. La teneur en eau

volumétrique normalisée du sol a été calculé a l'aide de Iéquation (3.6) :

S
—

®= 0-6, _ . (Equation 3.6)
0,-6, 1+{a(ua—uw)}
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ou,

O = teneur en eau volumétrique normalisée,

Ow = teneur en eau volumétrique a une aspiration particuliére,
Os = teneur en eau volumétrique saturée,

Or = teneur en eau volumétrique résiduelle,

a, n et m = constantes du modele.

La fonction de perméabilité du sol dépendante de 'humidité utilisée dans cette étude a été obtenue a

partir de tests de perméabilité en laboratoire.

Il a été supposé que le sol était isotrope et la méme fonction de perméabilité a été utilisée pour Iécoulement
horizontal et vertical. Pour tenir compte de leffet de I'hystérésis sur la fonction de perméabilité lors des
analyses d’infiltration, différentes fonctions de perméabilité ont été utilisées pour les processus de séchage

et de mouillage.

Dans le logiciel PLAXIS, la fonction de perméabilité a été entrée manuellement a l'aide d’'une fonction
spline. La fonction spline est une méthode d’interpolation qui nécessite la spécification d’'un coefhicient
relatif de perméabilité par rapport a la hauteur daspiration. Ce coefficient est utilisé pour ajuster la

fonction de perméabilité en fonction de Iétat d’humidité du sol.

En utilisant cette approche, les chercheurs ont pu prendre en compte leffet de 'hystérésis sur la fonction de
perméabilité lors des analyses d'infiltration, ce qui permet une meilleure représentation du comportement

réel du sol.

111.3 FORMULATION DE LA METHODE DES ELEMENTS FINIS

La formulation de la méthode des éléments finis (FEM) pour l'analyse des infiltrations est dérivée a partir
de Iéquation différentielle du débit Equation (3.4) en utilisant l'approche Galerkin. Pour réduire ordre de
Iéquation différentielle, le théoréeme de Green est utilisé et finalement, [équation est présentée sous forme

matricielle Equation (3.6).

Dans cette approche, une méme fonction de forme, notée N est utilisée a la fois pour la pression
interstitielle et les déplacements. Cependant, il est important de noter que dans PLAXIS, lors du processus

découlement transitoire, le déplacement des particules de sol nest pas pris en compte.

La solution de léquation aux dérivées partielles obtenue a partir de la méthode des éléments finis est
expliquée en détail par Galavi (2011). Cette méthode permet de résoudre numériquement le probleme
d’infiltration en discrétisant le domaine en éléments finis et en utilisant des approximations pour les

inconnues.

) i
i"’ =G+g; (Equation 3.7)

— Pu'_S
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Dans I'équation (3.7), H et S sont respectivement les matrices de perméabilité et de compressibilité, G est

le débit dt a la gravité, q  est le flux dentrée et p_ est la pression interstitielle.

Les matrices de perméabilité et de compressibilité sont définies ci-dessous :

H=[(NY “=k, Ndy  (Equation3.8)
4

S das
S={N"Z-n9Nav (Bquati
;[ ( o n dpw) (Equation 3.9)

ou,

N = matrice de fonction de forme,

k , = coefficient relatif de perméabilité,

y,, = poids unitaire de leau en kN/m3,

K = coefficient de compressibilité en kN/m,
n = porosité du sol, et

S = degré de saturation.

Dans l'analyse contrainte-déformation, le barrage a été modélisé comme un probleme de déformation

simple.

La formulation utilisée dans PLAXIS résout [équation (3.10) a chaque pas de temps pour déterminer
les déplacements incrémentaux. Cette équation permet de calculer I'incrément dans la contrainte en

fonction des déplacements et des propriétés mécaniques du matériau.

La résolution de Iéquation (3.10) a chaque pas de temps permet de mettre a jour les déplacements et les
contraintes dans le modele, en prenant en compte les conditions initiales, les charges appliquées et les
propriétés du matériau. Cela permet dobtenir une solution progressive de [état de contrainte-déformation

du barrage au fil du temps.

Il est important de noter que la résolution de Iéquation (3.10) est itérative, cest-a-dire quelle nécessite
plusieurs itérations pour atteindre la convergence. A chaque itération, les déplacements et les contraintes
sont mis a jour jusqu’a ce que la convergence soit atteinte, cest-a-dire que les différences entre les itérations

successives deviennent suffisamment petites.

En résumé, PLAXIS utilise la formulation des éléments finis pour résoudre [équation (3.10) a chaque pas
de temps, ce qui permet de déterminer les déplacements incrémentaux et de calculer les variations de

contrainte dans le barrage au cours du processus d’analyse.

kAv + QApW = Afu (Equation 3.10)
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ou,

k = matrice de rigidité,

H = matrice de perméabilité,
C = matrice de couplage,

f, = vecteur de charge externe,
v = déplacement nodal.

Dans l'analyse de la stabilité d’'un talus partiellement saturé soumis a un rabattement, le module hydro-

mécanique couplé a été implémenté dans le logiciel PLAXIS.

La formulation de I'approche couplée écoulement-déformation est basée sur la théorie de la consolidation
(Biot, 1941). Elle comprend des équations différentielles partielles pour les équations déquilibre des

forces et les équations de continuité de Iécoulement.

La formulation des éléments finis (FEM) inclut la pression des pores de leau et les déplacements comme
variables de base, qui peuvent étre résolues simultanément en utilisant une matrice de couplage proposé
par (Galavi, 2011) Equation (3.11). Cette formulation permet de prendre en compte les interactions
entre les déformations du sol et les variations de pression de leau dans le talus, ce qui est essentiel pour

évaluer la stabilité du talus dans des conditions partiellement saturées.

Dans cette analyse spécifique, la pression atmosphérique est supposée constante et égale a zéro pour
éviter son effet dans I'analyse. Cette hypotheése est couramment utilisée par de nombreux chercheurs dans

les analyses d’infiltration non saturée (Qi et Vanapalli, 2015 ; Yang et al., 2017).

Elle permet de se concentrer sur les effets dus a I'infiltration deau et aux variations de pression dans le
talus, en négligeant leffet de la pression atmosphérique qui est généralement moins significatif dans de

telles analyses.
dv

[l(; _%}L:}{g _OS} % {Gf‘qu] (Equation 3.11)
dt
En effet, dans [équation (3.11) la matrice de rigidité est dépendante de la contrainte, tandis que
les matrices de perméabilité et de compressibilité sont dépendantes a la fois de la contrainte et de la
succion. Cela est d a la nature couplée du probleme hydro-mécanique, ou les variations de contrainte
et de succion influencent a la fois les propriétés mécaniques (rigidité) et hydrauliques (perméabilité et

compressibilité) du sol.

La solution de Iéquation (3.11) et des équations associées est discutée en détail par (Galavi, 2011). Dans
cette publication, les détails de la formulation mathématique et des méthodes numériques utilisées pour
résoudre les équations sont expliqués, y compris les approximations et les techniques de discrétisation

spécifiques utilisées dans le cadre de la méthode des éléments finis.
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Pour une compréhension plus approfondie de la solution de ces équations, il serait recommandé de
consulter larticle de référence de (Galavi, 2011) qui fournit des explications détaillées sur la résolution

du systeme déquations et les méthodes numériques utilisées.

111.4 ANALYSE DE LA STABILITE DES PENTES

Dans l'analyse de la stabilité de la pente du barrage en condition d’infiltration transitoire, la méthode de
réduction de la résistance au cisaillement (SSR - Shear Strength Reduction) est utilisée. Cette méthode
est disponible dans le programme PLAXIS. Elle est également connue sous le nom de méthode de
réduction phi-c.Dans cette approche, les parametres réels de résistance au cisaillement du sol sont réduits
d’'un certain facteur de réduction, F, avant détre utilisés dans le calcul de la résistance au cisaillement.

[¥quation (3.12) décrit cette réduction de la résistance au cisaillement :

= B xt (Equation3.12)

\

ou:

T’ est la résistance réduite,

F, est le facteur de réduction,

T est la résistance au cisaillement réelle du sol.

Le facteur de réduction, F, est augmenté aprés chaque pas de temps par une valeur d'incrément fixe jusqua
ce que le sol atteigne un état de rupture. Cette méthode permet de simuler la réduction progressive de la
résistance au cisaillement due a I'infiltration deau et dévaluer la stabilité de la pente du barrage dans des

conditions d’infiltration transitoire.

Il convient de noter que la méthode SSR est utilisée en conjonction avec la théorie de la consolidation
pour les analyses couplées de suintement et de déformation. Les parametres de résistance au cisaillement
utilisés dans Ianalyse de stabilité sont définis par le multiplicateur total, M, dans le logiciel PLAXIS,

conformément a léquation (3.12).

Cette approche permet de prendre en compte leffet de la réduction de la résistance au cisaillement due a
linfiltration deau dans lévaluation de la stabilité de la pente du barrage lors dévénements d’infiltration

transitoire.

tan @ c - .
F = Msf = ‘ = (Equation 3.13)
' Z / tan ®

reduit

ou,
F, = facteur de réduction,
XM = multiplicateur total

@’ et ¢’ = parameétres effectifs réels de résistance au cisaillement,
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©etc’ = parametres de résistance au cisaillement réduits.

réduit réduit
Traditionnellement, la méthode déquilibre limite a été utilisée pour analyser la stabilité des pentes et
calculer leur facteur de sécurité. Cependant, cette approche présente certaines limites car elle ne prend
pas en compte la compatibilité des déformations et des déplacements (Krahn, 2003). Une alternative a
cette méthode est I'utilisation de la méthode des éléments finis basée sur le déplacement pour l'analyse
de la stabilité des pentes. Bien que cette méthode inclue la relation constitutive contrainte-déformation
et ne prédéfinisse pas la surface de rupture, elle ne peut pas directement calculer le facteur de sécurité

d’'une pente.

Cette lacune de la méthode des éléments finis peut étre surmontée en utilisant la technique SSR (Shear

Strength Reduction) proposée par (Zienkiewicz et al., 1975).

La méthode SSR utilise de maniere systématique la méthode des éléments finis pour calculer le facteur
de sécurité d’'une pente. Cette méthode a été utilisée par de nombreux chercheurs et sest révélée efficace
pour évaluer la stabilité des pentes (Griffiths et Marquez, 2007 ; Chen et al., 2016 ; Zhang et al., 2013 ;
Huang et Jia, 2015).

Lemplacement de la surface de rupture critique dans une pente peut étre facilement localisé en utilisant la
technique SSR dans la méthode des éléments finis (Chen et al., 2016). La surface de glissement critique
peut étre automatiquement localisée dans le sol la ol la contrainte de cisaillement appliquée dépasse la

résistance au cisaillement du sol.

En utilisant la technique SSR, la méthode des éléments finis peut prendre en compte la relation contrainte-

déformation du sol et calculer de maniere précise le facteur de sécurité d’'une pente.

Cette approche permet une évaluation plus complete et fiable de la stabilité des pentes par rapport aux

méthodes traditionnelles basées uniquement sur l'analyse déquilibre limite.

Dans la méthode de réduction de la résistance au cisaillement, I'idée principale est de réduire les
parametres de résistance au cisaillement d’un certain facteur prédéfini a chaque étape de calcul jusqua
ce que le sol atteigne [état de rupture. Une petite augmentation du facteur de réduction de la résistance
entraine une modification des déformations ou des déplacements a chaque étape de calcul. Le facteur de
réduction auquel la pente échoue est appelé multiplicateur total de la résistance au cisaillement (XMsf)

ou facteur de sécurité.

Les valeurs de déplacement obtenues lors de létape de calcul juste avant la rupture doivent étre utilisées
comme déplacements a la rupture. Cela signifie que les déformations et les déplacements du sol sont pris

en compte dans le calcul du facteur de sécurité.

La méthode permet donc de considérer la compatibilité des déformations et des déplacements, ce qui est

une amélioration par rapport a la méthode traditionnelle déquilibre limite qui ne le prend pas en compte.

En utilisant la méthode de réduction de la résistance au cisaillement, il est possible de déterminer de
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maniere plus précise le facteur de sécurité d’une pente en prenant en compte les comportements de

déformation réels du sol. Cela permet une analyse plus réaliste et précise de la stabilité des pentes.

Dans la méthode de réduction de la résistance au cisaillement, une fois quun facteur de sécurité stable
est atteint, il est important de prendre en compte le nombre détapes de calcul supplémentaires effectuées.
Si des étapes de calcul supplémentaires sont effectuées apres avoir atteint un facteur de sécurité stable, il

est possible que le modéle numérique produise des valeurs de déplacement ou de déformation irréalistes.

Il est donc crucial de déterminer le nombre détapes de calcul nécessaires pour obtenir un facteur
de sécurité stable. Cela peut étre réalisé a l'aide de méthodes dessai et de techniques empiriques. Les
méthodes dessai sur le terrain ou en laboratoire peuvent étre utilisées pour évaluer la stabilité d'une pente

et fournir des indications sur le comportement du sol.

Ces informations peuvent aider a déterminer le nombre détapes de calcul nécessaires pour obtenir des

résultats fiables et réalistes.

Il convient de noter que le choix du nombre détapes de calcul peut dépendre de divers facteurs tels que
la complexité du probléme, la nature du sol, les conditions de contrainte et d’humidité, ainsi que les

objectifs spécifiques de l'analyse.

Une analyse prudente et une évaluation appropriée sont nécessaires pour déterminer le nombre optimal
détapes de calcul afin dobtenir des résultats précis et significatifs dans le contexte de la stabilité des

pentes.

1.5 MODELE CONSTITUTIF DU MATERIAU

111.5.1 CONTEXTE GENERALE

Le sol dans cette étude numérique a été modélisé en utilisant le modeéle Hardening Soil (HS), qui est
un modéle de plasticité élasto-plastique. Ce modele a été développé par Schanz en 1999 et il utilise
une relation contrainte-déformation de type hyperbolique, qui est couramment observée dans les essais

triaxiaux drainés.

Le modele HS présente une surface de rendement qui nest pas fixe et qui se dilate dans lespace des
contraintes principales en raison du durcissement plastique. Cela signifie que la surface de rendement
peut évoluer et se déformer en réponse aux charges appliquées. Le modeéle HS comprend également un
durcissement plastique isotrope, qui est dii a la fois a la déviation de chargement et a la compression

volumétrique.

Pour représenter ces caractéristiques, le modele HS utilise plusieurs surfaces de rendement, qui
comprennent le durcissement du déviateur (contrainte de cisaillement) et le durcissement volumétrique

(contrainte normale).

Ces surfaces de rendement permettent de modéliser le comportement complexe du sol, y compris son

durcissement et sa déformation plastique.
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Il convient de noter que la figure (3.1) mentionnée dans le texte fait référence a une illustration spécifique
dumodéle HS, qui peut donner une représentation visuelle des surfaces de rendement et du durcissement

plastique dans le modele.

En utilisant le modéle HS, il est possible de capturer les caractéristiques essentielles du comportement du
sol élasto-plastique et deffectuer des analyses numériques pour étudier la stabilité des pentes et d’autres

problémes géotechniques.

Dans le modele HS, la fonction de rendement comprend deux composantes principales : [écrouissage

déviateur et [écrouissage volumétrique.

[écrouissage déviateur est associé a la déformation permanente qui se produit en appliquant directement
une déformation déviatorique plastique. Ce mécanisme utilise les parametres de résistance de Mohr-
Coulomb (MC) pour représenter le comportement du sol. La surface de rupture dans le modeéle HS est

définie par la surface de rupture de Mohr-Coulomb, qui représente la limite de résistance du matériau.

Lécrouissage volumétrique est lié a la déformation plastique du sol due a la compression isotrope. Le
modele HS utilise une surface de rendement volumétrique pour expliquer cette déformation plastique.
Cette surface de rendement maximale est congue pour fermer la région élastique sur l'axe hydrostatique,

ce qui permet de représenter correctement le comportement du sol en termes de contrainte volumétrique.

En utilisant ces mécanismes décrouissage déviateur et volumétrique, le modele HS est capable de simuler
les caractéristiques de durcissement et de déformation plastique du sol de maniere réaliste. Cela permet
de prendre en compte les effets de charge répétée, de consolidation , dautres phénomenes géotechniques

importants lors de I'analyse de la stabilité des pentes et dautres probléemes géotechniques.

Dans le modele HS, les propriétés de résistance et de rigidité du sol durcissant sont déterminées a partir

des résultats des essais triaxiaux et oedométriques.

Les modules de sol obtenus a partir des tests triaxiaux sont utilisés pour décrire la surface déviatorique

du modele HS, qui régit la résistance du sol a la déformation déviatorique.

Ces tests permettent de caractériser le comportement du sol sous des contraintes principales élevées et
permettent de déterminer les parameétres de résistance du sol, tels que les angles de frottement interne et

la cohésion.

Les tests oedométriques, quant a eux, sont utilisés pour décrire la surface découlement du modele HS,

qui représente la densification ou le compactage du sol sous une compression isotrope.

Ces tests permettent de caractériser le comportement du sol lorsqu’il est soumis a des charges verticales
et permettent de déterminer les parametres de rigidité du sol, tels que le module de déformation et le

coeflicient de compressibilité.

Pour incorporer la résistance a la traction dans le modele, le mécanisme de coupure de tension est utilisé.
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Dans ce mécanisme, la contrainte principale mineure est limitée a la résistance a la traction du sol. Cela
permet de prendre en compte la résistance du sol a la traction et d’ajouter cet aspect au comportement

du modéle.

En résumé, les parametres de résistance et de rigidité du modeéle HS sont obtenus a partir des résultats
des tests triaxiaux et oedométriques respectivement, afin de capturer les comportements déviatorique,

découlement et de traction du sol dans le modéle de sol durcissant.
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Figure 3.1: Surfaces décrouissage par cisaillement et de limite délasticité du modele de sol durcissant
en q-p espace (Schanz et al., 1999)
En effet, la sélection du modele HS présente plusieurs avantages par rapport au modéle MC (Mohr-
Coulomb).Tout d’abord, le modele HS est un modele élasto-plastique qui permet de prendre en compte
le comportement non linéaire du sol, tandis que le modele MC est un modéle purement élastique. Cela
signifie que le modele HS est capable de représenter les déformations plastiques et le comportement non
linéaire du sol, ce qui le rend plus réaliste dans la simulation des réponses du sol soumis a des charges

importantes.

De plus, le modele HS utilise une relation contrainte-déformation hyperbolique, qui est couramment
observée dans les essais triaxiaux drainés. Cette relation constitutive permet de capturer de maniere plus
précise le comportement du sol sous des contraintes importantes, en tenant compte de la dilatance et de

Iécrouissage déviatorique.
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111.6. MODELISATION DU SYSTEME BARRAGE-FONDATION-RESERVOIR

Pour générer des courbes de fragilité analytiques, il est essentiel de modéliser le systéme structurel de
maniére a bien capturer son comportement dynamique tout en minimisant les incertitudes épistémiques

liées aux hypothéses de modélisation.

111.6.1 MODELISATION DU PLOTH

Lebarrage-poids a été sélectionné pour cette étude en raison de sa géométrie simple et presque symétrique,
tant pour le barrage que pour le réservoir. De plus, son comportement dynamique a été largement
documenté ces dernieres années, et des résultats dessais dynamiques sont disponibles pour calibrer le
modeéle. Une description plus détaillée de louvrage est donnée aux chapitre 4. Etant donné la simplicité de

sa géométrie, seul le plot de plus grande hauteur est modélisé, dont une coupe transversale est présentée.

Le modele consiste en une tranche du barrage d’'une épaisseur de 14,2 m, correspondant a Iépaisseur
d’un plot. Il inclut également une partie de la fondation et du réservoir afin de considérer les interactions
entre les différentes sous-structures. Ce modele est constitué de 20 844 éléments hexaédriques en 2D avec
un point d’intégration unique, les mouvements étant restreints aux directions amont-aval et verticale.
Lutilisation déléments planimétriques en 2D est exclue dans le cadre des hypotheses de modélisation

adoptées pour cette étude. Les principales caractéristiques du modele sont résumées a la figure (3.2).

Eléments fluides
(formulation Lagrangienne)

Eléments contacts avec critere de
rupture en cisaillement-traction

ik 5t AR AARS
Eléments contacts avec friction < ) +< : ) >1

o NFLS SFLS/) —
seulement (friction nulle) NFLS : Resistance en traction

SFLS : Resistance en cisaillement (cohesion)

Conditions frontiéres
absorbantes

Conditions frontiéres
absorbantes

Conditions frontieres absorbantes

A
\4

Figure 3.2 - Mod¢le du systéeme barrage-fondation-réservoir

111.6.1.1 LOGICIELS DE MODELISATION ET DE MAILLAGE

Le maillage du systeme barrage-fondation-réservoir a été réalisé a l'aide du logiciel PLAXIS 2D, tandis
que la modélisation et les analyses ont été effectuées avec le méme logiciel. Ce dernier utilise un schéma
d'intégration explicite, basé sur la méthode des éléments finis centrées, pour résoudre des problemes
dynamiques. Le terme «explicite» signifie que Iétat du systeme a la fin d’'un pas de temps est déterminé

uniquement par les déplacements, vitesses et accélérations au début de ce méme pas de temps. Cette
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méthode se base sur la cinématique du modele pour résoudre les accélérations, en utilisant une matrice
de masse diagonale, ce qui permet déviter la résolution d’un systeme déquations simultanées et facilite
I'intégration élément par élément. Laccélération d'un noeud est donc directement influencée par sa masse

et la force résultante qui agit sur lui. Cette méthode est particulierement rapide pour les calculs.

Cependant, elle est conditionnellement stable, nécessitant des pas de temps trés courts, notamment en
fonction de la taille des éléments utilisés. Elle est donc bien adaptée pour résoudre des problémes de
dynamique rapide, de propagation dondes, et pour l'analyse de modéles fortement non linéaires. Par
rapport a une méthode d’intégration implicite, cette approche explicite est beaucoup plus efficace en

termes de temps de calcul et de mémoire.

De plus, PLAXIS 2D oftre une vaste bibliotheque déléments de contact, utiles pour modéliser des zones
de non-linéarité. Pour accélérer encore les calculs, la méthode explicite utilise généralement des éléments
a un seul point d’intégration. Cela exige un maillage beaucoup plus raffiné par rapport aux méthodes
implicites avec des éléments quadratiques. Toutefois, l'utilisation déléments a un seul point d’intégration
introduit le probleme des modes Hourglass, qui sont des modes non physiques a énergie de déformation

nulle.

Par ailleurs, une masse doit étre attribuée a tous les éléments, y compris la fondation, ce qui oblige a
déconvoluer les accélérogrammes lors des analyses sismiques. Enfin, I'intégration explicite ne permet
pas d’assembler les matrices de masse et de rigidité, rendant impossible I'analyse modale du systeme
modélisé. Toutefois, un solveur implicite est disponible dans PLAXIS 2D pour lextraction modale, bien

qu’il ne soit pas compatible avec tous les types de matériaux ou déléments.

111.6.1.2 MAILLAGE ET MODELISATION DU SYSTEME

111.6.1.2.1 BARRAGE

Comme mentionné précédemment, seul le plot H du barrage a été modélisé, car I'interaction entre les
différents plots est jugée négligeable en raison de I'absence de clés de cisaillement entre eux. Le maillage
du plot H, présenté a la figure 3.2, exclut certains éléments tels que les galeries de drainage et le systeme
de drains, car leur influence sur le comportement global de la structure est minime. Il se compose de
3 720 éléments hexaédriques répartis en 8 couches dans la direction transversale, conformément aux

recommandations. Un rapport délancement maximal de 3:1 est également respecté pour tous les éléments.

Il est important de noter que ce sont les éléments situés en créte du barrage qui déterminent le pas de
temps nécessaire pour les calculs. Un pas de temps maximal de At = 1,28 x 10" s est requis pour assurer
la stabilité des calculs. Le comportement du remblai du barrage est modélisé en utilisant un matériau

linéaire élastique.

111.6.1.2.2 RESERVOIR

Pour tenir compte de I'interaction entre le réservoir et le barrage, une partie du réservoir est modélisée a
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laide déléments fluides dotés des propriétés physiques de leau. Le réservoir est modélisé sur une longueur
égale a celle de la fondation et possede une profondeur constante de 76 m. La compressibilité de leau est
prise en compte afin de simuler correctement la propagation des ondes de pression a travers le réservoir.
Les éléments doivent étre suffisamment petits pour garantir une bonne transmission des mouvements du
sol a travers leau. Cette exigence est respectée puisque la dimension maximale d’un élément du réservoir

est inférieure a 3 m, ce qui permet dobtenir un total de 7 488 éléments hexaédriques.

Les éléments du réservoir sont modélisés avec une formulation Lagrangienne dans PLAXIS 2D, utilisant
le matériau remblai, lequel nécessite détre associé a une loi de comportement. Ce matériau permet de
prendre en compte la partie déviatorique (ou visqueuse) des contraintes si une viscosité dynamique non
nulle est définie. Comme le matériau remblai n’a pas de rigidité en cisaillement ni de limite délasticité,

son comportement est équivalent a celui d’'un fluide.

Dans le cas du modele du barrage-poids, la cavitation et la viscosité dynamique de leau sont négligées.
Conformément aux recommandations de Noble [69], une loi de comportement linéaire polynomiale
(en fonction de Iénergie interne) est utilisée et intégrée dans PLAXIS 2D. La pression appliquée a un

élément est donnée par la relation suivante :
F=CD+C'1#+C§#+C'33#+|[C’4+C"5#+ C',g#:lﬂ' (Equation 3.14)
Ou la compression en exces L est :
_| £ |-1{ (Equation 3.15
H=|— quation 3.15)
&

Dans ces équations, les coefficients C, représentent les termes de Iéquation polynomiale, E est [énergie
interne du systéme, p est la densité a I'instant du calcul et p est la densité initiale ou de référence. Dans
cette étude, on suppose que les variations de densité sont faibles et indépendantes de la température et
que les déformations volumétriques se produisent dans le cadre d'un comportement élastique linéaire.

Par conséquent, les éléments fluides sont soumis a une compression isostatique, ce qui simplifie [équation

détat a la forme suivante :
P=Ku  (Equation 3.16)

Ou C, = K, les autres coefficients C, = 0 et K est le module d¢lasticité isostatique égal, pour leau, a 2,18

GPa

111.6.1.2.3 FONDATION

Une partie de la fondation est incluse dans le modéle numérique afin de tenir compte de son inertie, de
sa flexibilité et de son amortissement. Les dimensions de la fondation sont définies par 'USBR [87] afin
de limiter la réflexion des ondes sismiques vers le barrage. Selon ces recommandations, la fondation doit
étre modélisée sur une distance de 3 fois la hauteur du barrage H dans les directions amont et aval, et de 2
fois H dans la direction verticale. Pour le barrage étudié, cela correspond a une fondation d’'une longueur

de 541,2 m, d’'une profondeur de 165,8 m, et d’une épaisseur de 14,2 m.
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La taille maximale des éléments dans la fondation est déterminée par la plus petite longueur donde des
ondes de cisaillement qui nous intéresse. Selon le USBR [87], un minimum de 10 éléments par longueur
donde est requis pour garantir une modélisation précise de la propagation des ondes. La vitesse des
ondes de cisaillement dans la fondation et la longueur donde peuvent étre estimées a partir des équations

suivantes :

Vo= I e (Equation 3.17)
¥z Fruc

v .
W =-<  (Equation 3.18)

Dans ces équations,
- V_est la vitesse des ondes de cisaillement dans la fondation ;
- E__est le module délasticité de la fondation ;
- V__estle coefficient de Poisson de la fondation ;
- p,,.est la masse volumique de la fondation ;
- West lalongueur donde d’intérét ;
- f, est la fréquence fondamentale de la structure.

Des analyses préliminaires ont révélé que la fréquence fondamentale de la fondation est de 10 Hz, ce
qui conduit & une dimension maximale des éléments de 32 m. Au sommet de la fondation, la taille des
éléments est identique a celle de la base du barrage afin d'assurer une correspondance parfaite du maillage
a l'interface béton-rocher. Pour limiter le nombre total déléments dans le mode¢le, la taille des éléments
est progressivement augmentée dans les couches inférieures de la fondation, dans les directions amont-
aval et hors plan. A la base de la fondation, la dimension maximale des éléments est de 24,6 m, ce qui

respecte largement le critére des 10 éléments par longueur donde établi précédemment.

Le modeéle de la fondation comporte un total de 9 636 éléments hexaédriques, répartis de maniere
progressive en 8, 4 et 2 couches dans la direction transversale. Comme pour le remblai du barrage, le
rocher de fondation est modélisé a 'aide d'un matériau linéaire élastique, dont les propriétés spécifiques

sont détaillées dans le chapitre 4.

111.6.2 PARAMETRES D’ANALYSES

111.6.2.1 CONDITIONS AUX FRONTIERES

Tel quindiqué, les charges sont appliquées en deux phases distinctes : une phase de relaxation dynamique
pour les charges statiques et une phase dynamique. Les conditions aux frontiéres varient en fonction de la
phase de chargement. Pendant les deux phases, une condition frontiére symétrique est appliquée aux faces
rive gauche et rive droite du modele. Une condition frontiére symétrique impose que les déplacements

normaux soient nuls, tandis que les degrés de liberté tangentiels peuvent se déplacer librement. Cela
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permet de limiter les mouvements du modele aux directions amont-aval et verticale, tout en simulant le

confinement des plots adjacents.

Lors de la phase de chargement statique, une condition frontiere symétrique est également imposée sur
les faces amont, aval, et inférieure de la fondation ainsi que sur la face amont du réservoir. Au dernier pas
de temps de la phase de relaxation dynamique, les efforts de réaction sur chacun des nceuds de ces faces

sont enregistrés pour étre réutilisés durant la phase dynamique.

Pendant les analyses dynamiques, les conditions frontiéres symétriques sont remplacées par des
conditions frontiéres absorbantes aux limites du réservoir et de la fondation (amont, aval et base) pour
éviter la réflexion dénergie et son emprisonnement dans le réservoir et la fondation. Ces conditions
absorbantes sont basées sur le modele. Les efforts de réaction calculés lors de la phase de relaxation
dynamique sont appliqués sous forme de forces afin de maintenir le modeéle dans un état quasi statique
pendant les analyses dynamiques. En outre, les déplacements horizontaux et verticaux sont restreints aux
arétes inférieures amont et aval de la fondation pour empécher les mouvements de corps rigide lors des

analyses dynamiques.

111.6.2.2 CONTACTS AUX INTERFACES DES SOUS-STRUCTURES

Les différentes interfaces entre le barrage, le réservoir et la fondation sont établies conformément aux
recommandations de 'USBR [87]. Linterface entre le réservoir et le barrage est modélisée a laide
déléments de contact avec glissement uniquement, utilisant un coefficient de friction nul. Ces éléments
permettent donc un mouvement tangentiel des éléments fluides du réservoir par rapport au barrage.
Ce type délément de contact offre un comportement plus réaliste du réservoir et du barrage que de

simplement lier les nceuds des deux sous-structures.

Pour 'interface entre le réservoir et la fondation, les noeuds a la base du réservoir sont fixés a la fondation,
a lexception de la zone prés du pied amont du barrage, ot un contact avec glissement uniquement et sans
friction est utilisé. Cette approche évite la séparation entre le barrage et le réservoir, tout en maintenant

adéquatement les charges hydrostatique et hydrodynamique lors du glissement du barrage.

Concernant I'interface entre le barrage et la fondation, le barrage est initialement 1ié a la fondation pendant
la calibration du modeéle et les analyses préliminaires. Cependant, suite a ces analyses, cette interface a été
modifiée pour permettre la rupture et le glissement entre le barrage et la fondation. Cette adaptation est
essentielle pour simuler plus précisément le comportement du systéme sous des charges dynamiques. Un
contact avec glissement et critére de rupture en cisaillement-traction sera utilisé ; ces éléments contacts

sont présentés en détail a la section suivante.

111.6.2.3 CONTROLE DES MODES HOURGLASS

Comme mentionné précédemment, des éléments a un seul point d’intégration sont employés pour
accélérer les calculs. Toutefois, ce type délément présente un inconvénient majeur : lapparition de

modes Hourglass. Ces modes non physiques, qui engendrent une énergie nulle de déformation, peuvent
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provoquer un comportement inadéquat ou méme linstabilité du modele numérique. Il est donc

recommandé d’utiliser des méthodes de controle des modes Hourglass.

Plusieurs méthodes sont disponibles dans PLAXIS 2D pour résoudre ce probleme, basées soit sur la
rigidité, soit sur la viscosité. Les méthodes de contrdle des modes Hourglass doivent étre calibrées pour
garantir que Iénergie associée a ces modes (C’est-a-dire Iénergie de déformation artificielle utilisée
pour évaluer P'ampleur des modes Hourglass) soit inférieure a 10 % de [¢énergie interne du systéme, et

idéalement, 2 moins de 5 %.

Conformément aux recommandations de 'USBR [88], les modes Hourglass sont contrdlés a l'aide de la
méthode de Flanagan-Belytschko [31], quirepose surlarigidité. En résumé, cette méthode consiste aajouter
une rigidité supplémentaire aux nceuds afin de prévenir la formation de ces modes de déformation. Ces
rigiditésadditionnelles sont choisies de maniéreaavoir un effet négligeable surlarigidité globale du systeme.
En appliquant les paramétres proposés par 'USBR [88], les modes parasites sont efficacement éliminés du

modele, garantissant quelénergie de Hourglassreste toujoursinférieurea 5 % delénergie interne dumodele.

111.6.2.4 AMORTISSEMENT

Plusieurs sources d'amortissement, permettant de dissiper de Iénergie, sont prises en compte lors de
lanalyse dynamique du systéme barrage-fondation-réservoir. Tout dabord, une structure en béton
dissipe de Iénergie en raison de [écrasement ou de la fissuration du remblai. Un amortissement visqueux
est donc associé au matériau béton du barrage, avec une valeur de 1,5 % supposée pour la calibration
du modele par rapport aux essais dynamiques [76]. Cependant, lors des analyses sismiques, des valeurs
damortissement plus élevées seront appliquées, car les efforts durant une sollicitation sismique sont
beaucoup plus importants que ceux observés lors d’'un essai sous vibrations forcées. En effet, durant les
essais dynamiques, la structure reste dans le domaine linéaire, tandis que, sous sollicitation sismique,
des mécanismes de dissipation dénergie plus importants sont attendus. Par ailleurs, de Iénergie peut
également étre dissipée par friction au niveau des éléments de contact avec critére de rupture (zones de

non-linéarité) en cas de glissement.

Ensuite, la dissipation dénergie dans le réservoir se produit principalement par un phénomeéne de
radiation. En raison de la longueur quasi infinie du réservoir par rapport aux dimensions du barrage,
lorsqu'une onde de pression est générée a la face amont du barrage, elle se propage en dissipant de
Iénergie jusqu’a étre completement absorbée. Cette source damortissement est intégrée dans le modeéle
PLAXIS 2D en utilisant une condition frontiére absorbante a l'amont du réservoir. Il convient de noter
que l'absorption dénergie due au dépot de sédiments au fond du réservoir est négligée dans les analyses,

car des essais dynamiques ont montré que cette source d'amortissement était négligeable pour ce barrage.

Concernant la fondation, deux types damortissement sont identifiés. Comme pour le remblai, les
déformations delafondation entrainent une dissipation dénergie sous forme de chaleur, ce qui est modélisé

par un amortissement hystérétique. Un amortissement hystérétique typique de 10 % [87], équivalent a un
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amortissement visqueux de 5 %, est appliqué pour la fondation. En outre, lorsqu'un ouvrage est soumis
a une secousse sismique, les ondes générées a la base se propagent dans la fondation et sont absorbées en
raison de ses dimensions infinies. Ce phénomene, appelé amortissement par radiation, est inclus dans le
modele PLAXIS 2D al'aide de conditions aux frontieres absorbantes sur les faces amont, aval et inférieure
de la fondation. Il est également a noter qu'un amortissement indépendant de la fréquence est utilisé pour

le béton et le rocher de fondation.

Enfin, l'amortissement total du systeme barrage-fondation-réservoir doit rester modéré pour éviter
une sous-estimation des efforts. Par conséquent, une attention particuliére est portée a sassurer que

lamortissement total du systtme ne dépasse pas 7 % [16].

111.6.3 CONDITIONS DE CHARGEMENT ET APPLICATION DES CHARGES

111.6.3.1 CONDITIONS DE CHARGEMENT

Lors deIélaboration des courbes de fragilité pour le barrage-poids , un seul cas de chargement est examiné.

Ce cas englobe plusieurs facteurs essentiels :

1. Poids propre du barrage : Ce poids, en tant que force gravitationnelle agissant sur la structure, est

fondamental pour garantir la stabilité du barrage.

2. Poids propre du réservoir : La masse deau dans le réservoir contribue également a la pression sur

le barrage et doit étre intégrée dans l'analyse.

3. Charges hydrostatiques : Ces charges résultent de la pression exercée par leau en fonction de sa
profondeur dans le réservoir. Elles varient selon la hauteur deau et influencent les efforts sur le

barrage.

4. Charges hydrodynamiques : Ces forces sont générées par le mouvement de leau, notamment en
cas de vagues ou de secousses sismiques, et peuvent engendrer des charges additionnelles sur la

structure.

5. Sous-pressions : Ces pressions réduites, situées sous la surface de leau dans le réservoir, peuvent

affecter l'interaction entre le barrage et son socle.

6. Accélération horizontale et verticale du sol : Cruciales en cas dévénements sismiques, ces
forces influencent le comportement dynamique du barrage et doivent étre prises en compte dans

Iévaluation des performances.

Ces diverses charges sont intégrées dans le modele afin d'analyser leur impact global sur le barrage et de
développer des courbes de fragilité représentant la probabilité de défaillance sous différentes conditions

de chargement.
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111.6.3.1.1 CHARGES STATIQUES

Poids propre

Le poids propre de louvrage est inclus dans toutes les analyses et est déterminé en fonction de la masse

volumique du béton, soit p béton = 2500 kg/m”.

Le poids propre du réservoir est également pris en compte dans toutes les analyses. Il est calculé
directement par PLAXIS 2D et dépend du niveau du réservoir ainsi que de la masse volumique de leau,
p eau = 1000 kg/m”. Le niveau du réservoir est considéré comme constant, fixé a 76 m par rapport a la
base du barrage. Le niveau en amont ne varie pas de maniére significative pour influencer les efforts sur

louvrage soumis aux charges sismiques.

Bien que la fondation ait une masse, son poids propre nest pas inclus dans les calculs, car elle a déja été
consolidée et déformée sous leffet de son propre poids. Ainsi, contrairement au poids propre du barrage
et du réservoir, celui de la fondation ne doit pas provoquer de déformations supplémentaires dans le

modele [87].
Poussée hydrostatique

La poussée hydrostatique en amont est déterminée automatiquement par PLAXIS 2D et appliquée sur la

face amont du barrage, en tenant compte de la hauteur deau de 76 m.

Etant donné que la zone en aval de louvrage est asséchée, aucune poussée hydrostatique en aval nest prise

en compte.
Sous-pressions

Les sous-pressions sont appliquées au niveau de la zone de contact entre le remblai et le roc, ainsi
qu'aux joints de reprise ou le glissement sera évalué. Leur calcul repose sur des distributions bilinéaires,
conformément aux prescriptions de TUSACE [89]. On considere un systeme de drainage situé a 5,5 m
pour la fondation et a 3,05 m du parement amont pour la structure. Lefficacité du rideau de drainage
est définie comme une variable aléatoire. Les effets dynamiques sur la distribution des sous-pressions
sont négligés ; celles-ci restent constantes lors de l'application de charges sismiques [87, 89]. Les sous-

pressions sont modélisées sous forme de forces appliquées aux nceuds du modele numérique.
Poussée des sédiments

D’apres les données disponibles, épaisseur des sédiments en amont du barrage est faible et peut étre

ignorée [9]. Par conséquent, elle nest pas prise en compte dans cette étude.
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111.6.3.1.2 CHARGES DYNAMIQUES

Sollicitation sismique

Les sollicitations sismiques sont appliquées dans la direction horizontale, allant damont en aval, ainsi que
dans la direction verticale. Le rapport entre les accélérations verticale et horizontale est défini comme une

variable aléatoire pour tenir compte de I'incertitude liée a ce parameétre.
Poussée hydrodynamique

Les secousses sismiques provoquent une poussée hydrodynamique du réservoir sur la structure. Etant
donné que le réservoir est modélisé comme des éléments fluides, cette poussée est directement calculée

par PLAXIS 2D lors des analyses.

111.6.3.2 APPLICATION DES CHARGES DANS LE MODELE NUMERIQUE
111.6.3.2.1 APPLICATION DES CHARGES STATIQUES

Avec un schéma d’intégration explicite, les calculs peuvent diverger si les charges gravitaires et statiques
sont appliquées trop rapidement ou sans amortissement [87]. En effet, des charges appliquées de maniére
trop rapide peuvent exciter des modes a haute fréquence. Pour éviter ce probléme, les charges sont
appliquées en deux phases distinctes : les charges statiques sont appliquées lors d’une phase de relaxation

dynamique, tandis que les sollicitations sismiques le sont lors d'une phase d’analyse dynamique.

La relaxation dynamique consiste a réduire les vitesses nodales a chaque pas de temps, ce qui équivaut
a une analyse dynamique fortement amortie [52]. Cette phase se termine lorsque lénergie cinétique
du modéle est suffisamment réduite (avec un facteur de convergence de 1x10* atteint) ou aprés un
maximum de 25 secondes. Une attention particuliere est portée pour garantir la convergence apres
lapplication de toutes les charges. En effet, l'application des charges dure au total 8 secondes : le poids
propre du barrage est appliqué progressivement entre 0 et 4 secondes, tandis que le poids du réservoir
et les sous-pressions sont appliqués progressivement entre 4 et 8 secondes, apres le poids propre. Les
charges sont ensuite maintenues constantes pour le reste de la phase de relaxation dynamique et pour
lanalyse dynamique. Les contraintes, déplacements et réactions calculés pour chaque nceud a la fin de
cette phase servent ensuite a initialiser la phase d’analyse dynamique. Il convient de noter que le module

délasticité reste inchangé entre la phase de relaxation dynamique et la phase d’analyse dynamique.

Une vérification est réalisée pour sassurer que la poussée hydrostatique sur le barrage et les contraintes
dans le réservoir, calculées par PLAXIS 2D, sont appropriées. La poussée hydrostatique mesurée a la base

du réservoir est de 735,6 kPa, ce qui est trés proche de la valeur théorique de 735,8 kPa.

111.6.3.2.2 APPLICATION DES CHARGES DYNAMIQUES

Les sollicitations sismiques, tant horizontales que verticales, sont appliquées a la base de la fondation
du modele numérique. Toutefois, en raison des hypotheéses de modélisation employées, la sollicitation
doit étre déconvoluée et appliquée sous forme de forces aux nceuds. Il convient de noter que la poussée

hydrodynamique est automatiquement intégrée par PLAXIS 2D grace a l'utilisation déléments fluides.
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111.7 ANALLYSE POST ELASTIQUE

11.7.1 INTRODUCTION ET CONTEXTE

Les aléas naturels tels que les excitations sismiques ont souvent un effet néfaste sur la stabilité des
structures de rétention deau (Chakraborty et al. 2018a, 2018b). Par conséquent, la réponse sismique et
lanalyse de la stabilité des barrages en terre sont un sujet important pour les ingénieurs géotechniciens
depuis des décennies. De telles analyses facilitent la compréhension des performances de la structure et
sont nécessaires pour la gestion des actifs et [évaluation de la sécurité (Puppala et al. 2019a, 2019b).
[¥tat de la pratique pour l'analyse dynamique des barrages en terre consiste a calculer les contraintes
de cisaillement induites par les tremblements de terre, a évaluer le potentiel de liquéfaction, puis a
estimer le déplacement permanent comme indicateur de létat de fonctionnement de la structure apres le

tremblement de terre (Rathje et Bray 2000a, Wang et al. 2006).

La méthode la plus simple pour effectuer une analyse dynamique des barrages en terre est basée sur la

prise en compte du comportement élastique linéaire du sol (Idriss et Sun 1992, Wang et al. 2006).

Dans cette méthode, le module de cisaillement du sol est supposé rester constant pendant la secousse
sismique. Cependant, en réalité, le module de cisaillement diminue avec une augmentation des

déformations induites par le séisme (Rathje et Bray 2000b, Krahn 2004).

Les méthodes d’analyse équivalentes linéaires ou non linéaires sont utilisées en pratique pour intégrer le

comportement non linéaire du sol (Prevost et al. 1985, Gazetas 1987, Wang et al.2006, Elia et al. 2011).

Lanalyse linéaire équivalente consiste a effectuer une analyse itérative (Gazetas 1987, Zhai et al. 2004,

Jibson 2011).

Lanalyse commence par les petites valeurs du module de cisaillement en déformation (Gmax) attribuées

aux différentes couches de sol.

Le module de cisaillement est recalculé en utilisant les courbes de dégradation de module respectives a
la fin de chaque itération. De nombreuses études ont montré que les prédictions de la méthode linéaire
équivalente étaient satisfaisantes (Abdel-Ghaffar et Scott 1979, Mejia et Seed 1983, Prevost et al. 1985,
Rathje et Bray 2000a).

Malgré sa popularité, certaines lacunes sont observées dans cette méthode, 'analyse linéaire équivalente
est généralement valide lorsque la réduction de rigidité est inférieure a 40 % pendant la secousse séismique
(Shiomi et al. 2000, Kaklamanos et al.2013). De plus, les résultats de I'analyse de la réponse dynamique
indiquent que les géomatériaux présentent une douceur supplémentaire au début de lexcitation et une

rigidité plus élevée vers la fin (Zhai et al. 2004, Wang et al. 2006).

Dans l'analyse non linéaire, les changements de pression interstitielle, de déformation et les changements
subséquents du module de cisaillement sont calculés a chaque pas de temps de la charge sismique, en

utilisant des modeles constitutifs sophistiqués (Prevost et al. 1985, Abouseeda et Dakoulas 1998, Krahn
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2004, Boulanger et Ziotopoulou 2015).

Ces modeles doivent étre calibrés sur la base de tests approfondis en laboratoire sur des échantillons
non perturbés (Boulanger et Montgomery 2016). Dans de nombreux projets, les résultats des tests de
laboratoire avancés et les parametres dentrée nécessaires a I'analyse non linéaire peuvent ne pas étre

disponibles.

Il est donc nécessaire d’identifier les scénarios dans lesquels les deux méthodes d’analyse peuvent fournir
des résultats similaires, évitant ainsi la nécessité deffectuer 'analyse non linéaire relativement complexe

dans de tels scénarios.

Dans cette étude de recherche, un hypothétique barrage en terre zoné avec deux ensembles différents
de propriétés matérielles pour les couches a été exposé a deux excitations sismiques différentes avec des
contenus de fréquence tres différents et le comportement des structures a été étudié a l'aide des méthodes
d'analyse susmentionnées. Des parametres tels que les contraintes de cisaillement, le rapport de pression
interstitielle (R ) et les déformations post-séisme ont été utilisés pour identifier les scénarios dans lesquels

les analyses non linéaires et linéaires équivalentes fournissent des résultats similaires.

111.7.2 METHODOLOGIE

Cette section présente la procédure de modélisation numérique du barrage en terre, ainsi que les détails

des propriétés des matériaux et des conditions aux limites attribuées au modele.

Des analyses bidimensionnelles (2D), de déformation plane et d’historique temporel ont été effectuées a
‘aide de logiciel disponible et capables deffectuer des analyses linéaires, non linéaires et équivalentes. La
configuration géométrique du modele de barrage a été adoptée par (Parish et al. 2009), qui représente un

barrage en terre zoné typique avec un noyau, des coques et une fondation distincts (figure 4.1).

Les mémes propriétés matérielles des différentes parties du modele ont été attribuées de maniere
cohérente pour les deux analyses. La méthode présente les données d'accélération-temps mises a léchelle

et les tracés d'accélération spectrale (SA) amortissement de 5 %.

Ces données sur les tremblements de terre ont été mises a léchelle pour une accélération maximale du
sol de 0,1 g et 0,6 g, ont été appliquées a la base des modeles de barrage. La fréquence prédominante de
Pawnee (EQ) est plus proche de la premiere fréquence naturelle de la structure (2,1 Hz), par rapport a

Norfolk (EQ).

A la fin des excitations sismiques, les déformations verticales du nceud A et les rapports de pression

interstitielle au nceud B ont été déterminés et utilisés pour létude comparative.

80



CHAPITRE III EFFET SISMIQUE
"

111.8 CONCLUSION

En comparaison, le modéle MC repose sur des critéres de rupture basés sur 'angle de frottement interne
et la cohésion pour déterminer la rupture du sol. Les déformations dans le sol sont principalement régies
par le comportement élastique jusqua ce que le critére de rupture soit atteint. Cela peut limiter la capacité
du modeéle MC a représenter les comportements non linéaires du sol, en particulier lorsqu’il est soumis

a des contraintes importantes.

En résumé, le modele HS offre une meilleure représentation du comportement élasto-plastique du sol par
rapport au modele MC, ce qui le rend plus adapté pour simuler des problémes géotechniques complexes

et prendre en compte les déformations plastiques et les non-linéarités du sol.

81



CHAPITRE IV

MODELISATION PAR LOGICIEL PLAXIS 2D DE CAS
D’ETUDE

82
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]

IV.1 INTRODUCTION

Ce chapitre porte sur la modélisation numérique d’'un barrage en terre. La modélisation est congue comme
étant une étape incontournable qui conditionne la qualité des analyses de diagnostic ou de prévision
du comportement des sols et des ouvrages. Le code PLAXIS sera utilisé dans ce chapitre dans le but

danalyser le comportement et la réponse d’'un barrage en terre lors d’un séisme.

IV.2 SIMULATION NUMERIQUE
IV.2.1 PRESENTATION DU CAS D’ETUDE (DESCRIPTION DU BARRAGE DE TAKSEBT)

IV.2.1.1INTRODUCTION

Le barrage de Taksebt, représenté dans la figure 4-1, constitue un élément clé de 'aménagement des
grands barrages en Algérie. Il est reconnu comme étant le plus haut barrage du pays, avec une hauteur de
76 metres et une créte sétendant sur 400 metres. Les travaux de construction de cet ouvrage ont débuté
en 1994 et se sont étendus sur une période de dix ans. Ce texte offre une description détaillée du barrage,
de ses fondations et de son environnement topographique. En outre, il présente un apergu des conditions
sismologiques, des parametres sismiques et de Iéquipement de surveillance utilisé pour le barrage de
Taksebt.

Localisation du barrage de Taksebt

tacement du barrage Taksebd

|:| hmies Ses commun
limitroghes
limite_ch_barrage

I 1os smites du basy
I 1a sgue du barag

e e

Figure 4.2 : Plan de localisation
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Le barrage de Taksebt se trouve au nord de la ville de Tizi Ouzou (illustré dans la figure 4-2) et marque

la fermeture de la vaste vallée traversée par la riviere Sebaou.
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Figure 4-3 : Coupes types du barrage
Tableau 2: les caractéristiques du barrage Taksebt
Caractéristiques géométriques Caractéristiques hydrauliques

Surface du bassin 448 Km* | Contribution annuelle moyenne |[196 Hm’
périmeétre 99 Km [ Débit fictif instantané 6.2 m’/s
Longueur du thalweg 39 Km | Débit spécifique moyen 13.87 1/s/Km?
Longueur du létang 31 Km |Lame deau drainée 438 mm
Longueur équivalente du rectangle 37 Km | Pluie moyenne équivalente 930 mm
Largeur équivalente du rectangle 12.1 Km | Coefficient ruissellement moyen |45.6%
Altitude moyenne 655 m Déficit de débit moyen 506 mm
Altitude maximale 2300 m | Consommation seche 117 Hm’
Facteur de forme 3.3 Approvisionnement en eau 296 Hm’
Indice de compacité de Graveluis 1.3 Inondation des travaux (20 ans) | 1250 m?/s
Pente moyenne 0,23 Projet inondation (1000 ans) 2450 m?/s

VOILE D'INJECTION

Figure 4-4 : vue en plan de louvrage.
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I ——
Comme illustré sur la figure (4.4), la structure du barrage de Taksebt comprend les éléments suivants :
un noyau central en argile (zone 1) qui garantit Iétanchéité de louvrage ; un filtre composé de sable et
de gravier (zone 2A) qui protege le noyau des deux cotés ; une zone de transition entre les filtres et les
remblais, constituée de pierres concassées (zone 3A) ; ce matériau se prolonge également sous le remblai
aval lorsque la fondation est composée de terrain naturel. Les remblais sont divisés en deux zones droite

et gauche..

EAI'I.T.IZ !‘:-.tC‘ILﬂE-Jﬂ'.lE
DE L ALGERIE

Figure 4-5 : Contexte géologique et topographique du barrage du Taksebt

1V.2.1.2 DESCRIPTION DES FONDATIONS

Le barrage de Taksebt bloque une vallée encaissée et assez large, dont la configuration est représentée sur

la figure (4.6) .

e .

Figure 4.6: travaux de compactage des couches de barrage Taksebt
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Plusieurs études dexploration ont été menées sur les fondations du barrage, comme indiqué dans la figure

(4.6). Ces investigations ont révélé la présence de dépots meubles comprenant les formations suivante:

- Alluvions sableuses : Principalement composées du lit de la riviere Ste-Marguerite, ces alluvions
reposaient sur des alluvions grossiéres. Les analyses granulométriques ont démontré une composition
principalement constituée de sable fin a moyen, avec des traces de silt. Les essais SPT ont révélé une
compacité lache, avec des indices N allant de 4 a 10. Les tests de perméabilité ont révélé une conductivité

hydraulique moyenne de 5 x 10 cm/s.

- Alluvions grossieres : Ces formations sont composées de cailloux et de blocs angulaires a sous-
arrondis, dispersés dans une matrice sableuse ou graveleuse. Des études géophysiques ont conclu que
ces alluvions grossiéres sont relativement denses. Les tests de perméabilité ont donné des valeurs de

conductivité hydraulique de 3,6 x 10" cm/s et 2,5 x 10" cm/s.

Tableau 3: Parametres géotechniques des matériaux du barrage

Matériaux yh (KN/m3) | ysat (KN/m3) C (KN/m2) @ (°) |[E(Mpa)| u
Noyau d’argile 18,60 19,70 10 15 15 0.30
Drain 19,60 21,80 2 28 30 0.23
Transition en amont 19,30 21,20 2 32 120 0.25
Filtre aval 19,30 21.20 2 32 120 0.25
Recharge en amont 21,00 22.10 2 30 90 0.30
Recharge en aval 20,40 21.50 2 28 90 0.23
Protection amont et aval 20,60 22.50 2 40 190 0.23
Batardeau 21,00 22.00 5 20 30 0.30
Fondation alluviale 20,40 21.50 2 28 30 0.23
Rocher 21,30 21.80 20 28 300 0.30

Les principaux parametres géotechniques identifiés et recommandés pour les différentes zones constituant

louvrage sont présentés dans le tableau 2.

3

L .I[ill. jl L

Accélération (m/s2)

SRR

Temps (s)
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Figure 4.7 : Contexte sismologique et parametres sismiques du barrage de Taksebt.

IV.3.REPONSE SISMIQUE DE BARRAGE EN TERRE (CAS ELASTIQUE)

1V.3.1 INFLUENCE DE NIVEAU D’EAU

Ce chapitre présente une analyse numérique de leffet de niveau eau sur la réponse d’'un barrage en terre
a une charge sismique. Lanalyse est d’abord réalisée en conditions non drainées, ce qui correspond a une
analyse simplifiée de la réponse du barrage. Cette analyse ne fournit pas de changements de pression
interstitielle ; Elle constitue la premiere étape de l'analyse de la réponse sismique de la contrainte totale
du barrage. Ensuite, une analyse couplée compléte est effectuée sous contrainte effective en utilisant le
critéere de Mohr-Coulomb non corrélé. Cette analyse fournit des changements de pression interstitielle.
Cela permet détudier leffet de leau par rapport au mouvement entrant réel du barrage en réponse aux
tremblements de terre. Lanalyse sera d’abord effectuée sur un cas de référence puis la réponse non drainée

du barrage sera comparée a sa réponse couplée.

1V.3.2 ANALYSE NON DRAINEE

Les analyses non drainées sont réalisées sous contrainte totale. Le matériau de la coque est supposé
frottant, tandis que celui du noyau est supposé purement visqueux ; la cohésion non drainée est supposée

augmenter avec l'augmentation de la contrainte verticale effective initiale.

1V.3.2.1 EXEMPLE DE REFERENCE

Lexemple de référence concerne un barrage en terre a noyau argileux sur une couche de sol homogeéne
(Figure4.1). Le tableau 4.3 résume les propriétés géotechniques du barrage. En supposant que la fondation
est rigide, le module de Young E = 1000 MPa. Le module d"Young du noyau est égal a 40 MPa et celui de
lenveloppe est égal a 60 MPa. Langle de frottement de la coque est égal a 35°. Le noyau est supposé étre
purement cohésif ; la cohésion est supposée augmenter avec l'augmentation de la contrainte verticale

effective initiale (6’v) comme suit :
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C, =X, x oV (équation 4.1)

Lanalyse a été effectuée avec Xcu = 0,3. Lamortissement de Rayleigh est considéré comme ayant un

rapport damortissement p = 0.05

IV.3.2.2 REPONSE AU CHARGEMENT HARMONIQUE

Tout d’'abord, une analyse est réalisée en utilisant une charge sinusoidale appliquée a la base de la couche
de fondation, agissant comme une excitation de vitesse. La fréquence de cette charge est de 0,85 Hz,
ce qui est proche de la fréquence fondamentale du systéme barrage-fondation (f1 = 0,7 Hz). La valeur
damplitude du chargement est établie a Va = 0.9 m/s, tandis que la période de chargement est de 20

secondes.

Dans la figure ci dessous, la réponse du barrage a lexcitation maximale est présentée. On peut observer

une déformation latérale significative dans le barrage.
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Figure 4.8 - Forme des déformations horizontales apres tremblement de terre dans le barrage Taksebt

avec le modéle Mohr-Coulomb
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Figure 4.9 - Forme des déformations horizontales apres tremblement de terre dans le barrage Taksebt

avec le modéle Mohr-Coulomb
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La figure (4.10) met en évidence l'amplification de la vitesse le long de 'axe du barrage.

WVelocity [m/s]
LT Tyt Y |

Step

Figure 4.10: la réponse du barrage de Taksebt a lexcitation maximale.
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Figure 4.11 : Déformation du barrage au maximum dexcitation (a),(b),(c).
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Figure 4.12 - Déformations horizontales apres construction dans le barrage de Taksebt
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Figure 4.13 - Déformations verticales apres construction dans le barrage de taksebt.

Onremarque que le mode de déformation correspond au mode fondamental du barrage, Une amplification
négligeable est observée dans la fondation, tandis que 'amplification augmente avec la distance par

rapport a la fondation, au niveau de la créte du barrage, l'amplification atteint une valeur de 5 m.

Les figures (4.14),(4.15),(4.16) illustrent la variation de lamplification latérale dans la direction

horizontale pour deux sections spécifiques : la hauteur moyenne du barrage et la créte.

Dans la premiere section, on observe une augmentation de 'amplification en se déplagant de la surface
latérale du barrage vers I'axe du barrage. Lamplification est de double aux extrémités du barrage, mais elle
atteint une valeur de trois a I'axe du barrage. Au niveau de la créte, on constate une distribution uniforme

de l'amplification.

Laccélérogramme et l'accélération spectrale obtenus lors de la modélisation sont comparés a ceux mesurés

sur le barrage, et sont présentés respectivement dans les Figures 4.14 et 4.15. On peut y observer une
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certaine cohérence entre les fréquences et les amplitudes des réponses calculées et celles mesurées, ce qui

suggere une correspondance satisfaisante entre la modélisation et les données réelles.
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Figure 4.15 - Accélération spectrale du barrage de Taksebt a la créte réelle et trouvée lors de l'analyse

du tremblement de terre (avec le modeéle Mohr-Coulomb)
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Figure 4.16 :Réponse a un véritable enregistrement de tremblement de terre

Pour étudier la réponse du barrage a la charge sismique réelle, une analyse a été réalisée en utilisant

lenregistrement du tremblement de terre de BOUMERDES 2003.

Lenregistrement de cet événement sismique a une vitesse maximale estimée denviron 0,50 m/s, avec une

accélération maximale de (0,68 g) et une durée approximative de 40 secondes.

Les données d'accélération de base, de vitesse et de déplacement du mouvement dentrée sont illustrées
dans la figure (4.15) La fréquence du pic majeur de lenregistrement est de 0,9 Hz. Cette analyse permettra
dévaluer comment le barrage réagit a cette charge sismique réelle et d’identifier les effets correspondants

sur sa structure.

Dans le cas de la réponse du barrage a lexcitation maximale, vous pouvez attendre a observer certaines
caractéristiques. Cela peut inclure des déformations, des contraintes et des vibrations significatives dans

la structure du barrage, La figure (4.13) indique les zones ot les déformations sont les plus importantes.

Les Figures (4.14),(4.15),(4.16) montrent une augmentation de la déformation latérale 8 mesure que lon
séloigne de la fondation du barrage. Cela signifie que la déformation latérale est plus importante dans les
sections éloignées de la fondation par rapport aux sections plus proches. La variation de la déformation

latérale dans le sens horizontal semble étre faible.

La figure (4.12) présente I'amplification de la vitesse dans I'axe du barrage, on peut constater que cette
amplification augmente a mesure que lon séloigne de la fondation, atteignant une valeur de 1 m/s en
téte de barrage, cela signifie que la vitesse du mouvement sismique est amplifiée a ces emplacements

spécifiques du barrage.
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IV.3.2.3 ANALYSE PARAMETRIQUE DE LA REPONSE ELASTIQUE

Dans la suite, nous présentons une étude sur I'influence des parametres suivants sur la réponse sismique

du barrage :

Propriétés mécaniques du matériau terrestre : Les propriétés du sol et de la roche environnants peuvent
avoir un impact significatif sur la réponse sismique du barrage. Des caractéristiques telles que la densité,
la rigidité, la résistance et la distribution des couches géologiques peuvent influencer la transmission des
ondes sismiques et la dissipation de Iénergie. Une étude approfondie de ces propriétés permet dévaluer

lamplification ou l'atténuation des vibrations sismiques a travers le barrage.

Géométrie du barrage : La forme, la hauteur, [¢épaisseur et la configuration du barrage jouent un role
crucial dans sa réponse sismique. Ces facteurs déterminent la rigidité globale du barrage et sa capacité a
absorber et a dissiper Iénergie sismique. Des études sont menées pour évaluer leffet de la géométrie du

barrage sur la déformation, la contrainte et les vibrations induites par le séisme.

Fréquence du mouvement d’entrée : La fréquence du mouvement sismique dentrée est un parametre clé
qui influence la réponse sismique du barrage. Diftérentes fréquences de mouvement sismique peuvent
exciter différentes modes de vibration du barrage. Une étude est réalisée pour évaluer la réponse du

barrage a différentes fréquences, notamment la fréquence fondamentale et les fréquences harmoniques.

Lanalyse de l'influence de ces parameétres permet de comprendre comment ils interagissent et affectent
la réponse sismique du barrage. Cela aide a optimiser la conception du barrage, a évaluer sa sécurité et
a prendre des mesures pour renforcer sa résistance aux séismes, Les analyses ont été effectuées sur le
barrage en utilisant lenregistrement du séisme de Kocaeli, en faisant varier les densités du noyau (1800,

2000 et 2200 kg/m?) ainsi que les densités de lenveloppe (1600, 1800 et 2000 kg/m?).

Linfluence de la variation de la densité du noyau sur l'amplification sismique dans le barrage. On constate
que cette variation nmaffecte pas la réponse du barrage. Ce résultat est attendu, car la masse du noyau
représente une petite partie de la masse totale du barrage. Par conséquent, les variations de densité du

noyau ont une influence limitée sur l'amplification sismique.

En revanche, l'influence de la variation de la densité de lenveloppe sur l'amplification sismique du
barrage. On peut observer que la diminution de la densité de lenveloppe conduit a une augmentation de
lamplification dynamique. Cela signifie que des enveloppes moins denses augmentent l'amplification des

vibrations sismiques dans le barrage.

Ces résultats soulignent I'importance de prendre en compte les propriétés du matériau utilisé dans la
construction du barrage, en particulier la densité de lenveloppe, lors de la conception et de lévaluation
de sa réponse sismique. Cela permet doptimiser la performance sismique du barrage et de garantir sa

stabilité pendant les événements sismiques.

Masse volumique du sol dynamique : La densité de lenveloppe du barrage joue un réle important
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dans la dissipation de Iénergie sismique et dans la réduction des vibrations induites par le séisme. Une
diminution de la densité de lenveloppe peut entrainer une diminution de sa capacité a absorber Iénergie
sismique, ce qui se traduit par une amplification plus importante des vibrations dans le barrage. Il est
crucial de considérer ces résultats lors de la conception et de la construction du barrage. Une densité
appropriée de lenveloppe doit étre choisie pour minimiser 'amplification sismique et assurer la stabilité

et la sécurité du barrage pendant les séismes.

Des analyses ont également été menées pour le record du tremblement de terre de Kocaeli pour :
o Trois valeurs du module d’Young de Idme : E40, 60 et 80 MPa ; G = (15, 23 et 31 MPa).
« Trois valeurs du module d’Young de la coque : E 30, 40 et 60 MPa; G = (11, 15 et 23 MPa).

+ Trois valeurs du module d’Young de la fondation : E 500, 750 et 1000 MPa; G = (200, 300 et 400
MPa).

Limpact de la variation du module de cisaillement du noyau sur 'amplification sismique du barrage
entraine une augmentation modérée de lamplification dynamique. Cette augmentation est due a
laugmentation de la fréquence fondamentale du barrage, qui se rapproche de la fréquence dominante de

la charge sismique.

La figure (4.17) illustre I'influence de la variation du module de cisaillement de la coque sur l'amplification

sismique du barrage.
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Figure 4.17- Courbes de réduction du module en cisaillement et de variation du rapport

damortissement utilisées et courbes proposées par Feizi-Khakandi pour la transition.
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On peut observer qu'une augmentation du module de cisaillement de la coque entraine une augmentation
significative de I'amplification dynamique. Cela sexplique par le fait quune augmentation du module de
cisaillement de la coque augmente sa rigidité, ce qui entraine une grande amplification des vibrations

sismiques.

Ces résultats mettent en évidence 'importance des propriétés mécaniques du noyau et de la coque dans la
réponse sismique du barrage. Le module de cisaillement du noyau et de la coque joue un role crucial dans
la dissipation de Iénergie sismique et 'amortissement des vibrations. Le choix approprié de ces propriétés

permet de réduire 'amplification sismique du barrage et d'améliorer sa stabilité pendant les séismes.

Ces résultats sont spécifiques a Iétude mentionnée et aux parametres utilisés. Des analyses détaillées et
spécifiques doivent étre effectuées pour évaluer l'influence des parametres du barrage sur sa réponse
sismique dans des situations réelles. La fréquence fondamentale vers la fréquence du pic principal du

mouvement dentré.

La figure (4.17) présente l'influence de la variation du module de cisaillement de la fondation sur
lamplification dynamique du barrage. On constate que méme avec une variation importante de ce

parametre (100%), leffet sur la réponse sismique du barrage est relativement faible.

Cela suggere que le module de cisaillement de la fondation a une influence limitée sur l'amplification
sismique du barrage dans ce contexte spécifique. D'autres facteurs, tels que la géométrie du barrage, les
propriétés du matériau du barrage et la fréquence du mouvement sismique dentrée, peuvent avoir un

impact plus significatif sur la réponse sismique.

Cependant, il est important de noter que ces résultats sont basés sur les parameétres spécifiques utilisés
dans létude. Dans d'autres cas ou contextes, I'influence du module de cisaillement de la fondation peut
différer. Par conséquent, des analyses plus approfondies et spécifiques doivent étre effectuées pour évaluer

I'impact de ce parametre dans des conditions réelles.

Il est également recommandé de prendre en compte dautres propriétés de la fondation, telles que la
densité, la rigidité et la distribution des couches géologiques, qui peuvent également jouer un role dans

la réponse sismique du barrage.
IV.4 ANALYSE ELASTOPLASTIQUE

IV.4.1 PRESENTATION DU MODELE DE MOHR-COULOMB

Comparaison de la pression de leau interstitielle induite par les tremblements de terre et des déformations
dans les barrages en terre on utilisant des analyses non linéaires. Les excitations sismiques provoquent
souvent une augmentation de la pression de leau interstitielle dans les sables contractés entrainant une
liquéfaction, ce qui peut entrainer des conséquences catastrophiques. Par conséquent, il est impératif
dévaluer la pression excessive de leau interstitielle induite par le tremblement de terre et les déformations
pour évaluer la capacité de service apres le tremblement de terre des structures importantes telles que les
barrages en terre.
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Les analyses sont généralement effectuées en utilisant la méthode linéaire équivalente ou la méthode
non linéaire. Lobjectif de cette recherche est dévaluer et de comparer la surpression interstitielle et les
déformations associées prédites par ces deux méthodes d'analyses. Deux modeles numériques d’'un barrage
en terre zoné typique ont été soumis a deux données chronologiques de tremblements de terre avec des
contenus de fréquence significativement différents pour comprendre les différences dans les résultats.
Les résultats des analyses sont similaires pour les barrages a coquilles de sable denses lorsqu’ils sont
soumis a des excitations sismiques de faible intensité avec une fréquence prédominante significativement

différente de la premiere fréquence naturelle de la structure.

IV.4.2 MODELISATION D’ANALYSE NON LINEAIRE ENTIEREMENT COUPLEE

Le comportement non linéaire du sol est généralement capturé a l'aide de différents modeles non linéaires
entierement couplés. Dans cette recherche, les coques et le noyau du barrage ont été modélisés a l'aide des

modeles de petites déformations (HS).

La fondation a été modélisée comme un modéle élastique linéaire en raison des valeurs extrémement

élevées de Gmax par rapport a la coque ou au noyau du barrage (tableau 4.3).

La procédure adoptée pour estimer les différents parametres dentrée nécessaires a ces modeéles de

matériaux a été présentée en détail dans la section suivante.

Le tableau (4.3) montre certaines propriétés de base du sol attribuées aux modeles numériques.

IV.4.3 NOYAU - SOL DURCISSANT AVEC UNE PETITE DEFORMATION

Le noyau argileux du barrage a été modélisé a I'aide du modele de sol durcissant avec une rigidité aux
petites déformations (HS). Le petit modele (HS) peut capturer la réponse du sol mieux que le modele

Mohr-Coulomb plus couramment utilisé en calculant une valeur de rigidité dépendante de la contrainte.

Les modules de rigidité utilisés dans le modele qui ont été sélectionnés pour satisfaire la charte des
critéres . La variation du module de cisaillement et du taux damortissement pour le noyau dargile a été
calculée. Etant donné que le modele (HS) utilise un rapport damortissement proche de zéro a de trés
petits niveaux de déformation, les coeflicients d'amortissement de Rayleigh (a et B) ont été sélectionnés

de maniere appropriée pour fournir un amortissement de 5 % a 7,5 % et 3 Hz.

1V.4.4 COUCHES

Les couches de remblai ont été modélisées a l'aide du modéle (HS) pour estimer la pression deau
interstitielle excessive générée dans des conditions de chargement dynamique. Le modele (HS) nécessite

trois parametres dentrée importants, a savoir:
- le coefficient de module de cisaillement (G,),
- la densité relative (D),

- le parametre de taux de contraction (hPO).
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Les excitations sismiques appliquées ont été considérées comme représentant «dans le mouvement»,
obtenu par la superposition des composantes de propagation vers le haut et vers le bas de lTonde. Par
conséquent, une condition aux limites de base rigide a été utilisée et une condition aux limites en champ
libre a été fournie sur les cotés verticaux. La taille de maille sélectionnée était inférieure a un dixiéme
de la longueur donde correspondant a la composante de fréquence la plus élevée de londe dentrée. Le
rapport de pression interstitielle au nceud (B) et les déformations verticales au nceud (A) ont été estimés
par le logiciel PLAXIS 2D sur la base des contraintes dynamiques induites et des modeles constitutifs
utilisés pour modéliser le barrage. Une analyse similaire a été effectuée en utilisant la méthode linéaire
équivalente, et les résultats ont été comparés avec la méthode non linéaire. Les résultats de la méthode

d'analyse linéaire équivalente sont dans la section suivante.
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Figure 4.19 : Déformation verticale.
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Figure4.22: Déformation en cisaillement dans le noyau de barrage

IV.4.5 MODELISATION DE LANALYSE LINEAIRE EQUIVALENTE DECOUPLEE

Les parameétres fournis dans le tableau (4.3) ont également été utilisés dans le modele linéaire équivalent.
Les équations ont été utilisés pour calculer les paramétres du noyau argileux. La courbe de réduction
du module, la variation de la valeur G___en fonction de la contrainte verticale effective et du nombre
cyclique en fonction (rapport de contrainte cyclique par rapport au nombre de cycles nécessaires

pour provoquer laliquéfaction (NL)) ont été estimés pour les couches de remblai a 'aide des simulations
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dessais de cisaillement simple direct cyclique non drainé a un seul élément dans le logiciel non linéaire.

Ces simulations numériques imitaient les conditions dessai en laboratoire et garantissaient l'utilisation de
parametres dentrée similaires a ceux utilisés pour l'analyse non linéaire. Pour les couches de remblai, la
variation du rapport damortissement avec la déformation a été estimée sur la base de I'indice de plasticité
et de la contrainte de confinement effective moyenne estimée a partir de l'analyse statique initiale. La
pression excessive de leau interstitielle pendant les secousses sismiques a été calculée pour la zone de

remblai saturée sous la nappe phréatique.

Apres lestimation de la pression interstitielle excessive, la déformation permanente du barrage a été
calculée en estimant les charges incrémentales en fonction de la différence de contrainte entre deux
pas de temps. Le déplacement vertical a été calculé par le logiciel en utilisant les modeéles constitutifs
hyperboliques utilisés pour modéliser le barrage. La comparaison des résultats obtenus en utilisant des

méthodes danalyses équivalentes et non linéaires est présentée dans la section suivante.
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Figure 4.23: Déformations horizontales dans le barrage en terre.
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IV.5 RESULTATS ET DISCUSSION

Lanalyse de la réponse dynamique d’un barrage en terre a été réalisée a l'aide d’analyses linéaires et non
linéaires équivalentes pour reconnaitre létendue des différences entre la pression interstitielle excessive et
les résultats de déformation obtenus a partir des deux méthodes. Trois parametres ont été pris en compte
dans cette étude de recherche pour identifier les scénarios ol les deux méthodes d’'analyse donnent des

résultats similaires. Ces parameétres sont :
- lintensité des secousses sismiques.
- le contenu fréquentiel du séisme appliqué.
- la densité relative du matériau situé sur les remblais et les talus du barrage.

Leffet du premier parametre a été étudié en sélectionnant deux niveaux de mouvement du sol , I'un avec
0,1 g qui peut étre considéré comme un tremblement de terre de base opérationnelle et l'autre avec 0,6
g qui peut étre considéré comme le tremblement de terre crédible maximum. Le deuxiéme parameétre
integre leffet des conditions probables de quasi-résonance et son impact sur les résultats des deux
analyses. Il est important de réaliser que chaque systéme a une fréquence naturelle définie pour un mode
de vibration donné et si la fréquence de toute source naturelle ou artificielle de vibration est proche de
la fréquence naturelle du systéme, une résonance se produira. Une telle résonance est associée a des
vibrations amplifiées, qui peuvent causer de graves dommages aux structures et avoir un effet néfaste sur

la société.

Dans cette étude, la fréquence prédominante des séismes sélectionnés ne correspondait pas exactement
a la fréquence naturelle de la structure. Néanmoins, I'un des tremblements de terre a été sélectionné
pour représenter une excitation sismique avec la fréquence prédominante plus proche de la fréquence
naturelle par rapport a un autre pour mieux comprendre leffet de la condition de quasi-résonance sur les

résultats des analyses.

Le dernier parametre inclut leffet des différents types de remblais présents dans les couches ou le
développement d’'une pression deau interstitielle excessive peut conduire a l'apparition d'une liquéfaction

et exacerber les déformations post-séisme.

Les déformations verticales au niveau de la créte ont été estimées a laide d’'analyses non linéaires et

linéaires équivalentes aprés avoir appliqué:
- Deux niveaux dexcitations sismiques,
- Deux séismes avec des contenus de fréquence diftérents,
- En considérant la présence de remblai meuble et dense dans la couche.

D’apres les résultats, on peut observer que I'analyse linéaire équivalente a tendance a calculer des valeurs de

déformation verticale plus importantes par rapport a I'analyse non linéaire. Cela peut étre attribué au type
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de modele de matériau utilisé dans l'analyse. Malgré la capacité de contrainte-déformation hyperbolique
relation (qui a été utilisée dans l'analyse linéaire équivalente) en incorporant le comportement
non linéaire du sol dans lestimation, il est important de noter que la modélisation hyperbolique est
intrinséquement élastique. Par conséquent, la modélisation des déformations plastiques peut ne pas étre

pleinement prise en compte dans les calculs.

Laccélération maximale sur la créte du barrage était plus élevée pour le modele linéaire équivalent,
entrainant ainsi une accumulation de déformations plus importantes. Surtout pour 0,6 g, ou le
comportement non linéaire des géomatériaux était plus prononcé, les considérations de déformation
plastique dans les modeéles de matériaux non linéaires étaient significatives et les différences entre les
résultats sont plus importantes. Les déformations verticales au niveau de la créte étaient presque similaires

pour les deux méthodes danalyse lorsque
- le corp du barrage était composée de remblai dense,
- le barrage était soumis a une faible excitation sismique 0,1 g,

- la fréquence prédominante du séisme était significativement différente de la premiere fréquence

naturelle de la structure 2,1 Hz.
La déformation verticale et le rapport de pression interstitielle correspondant a ce scénario.

On peut observer que la déformation verticale estimée et la pression deau interstitielle excédentaire
cumulée a la fin de l'agitation étaient presque similaires. En revanche, les écarts entre les résultats en fin de
secousses étaient appréciables pour un barrage a couche de remblai meuble, soumis a de fortes secousses

sismiques 0.6 g, et le contenu fréquentiel du séisme était proche de la fréquence propre de louvrage.

Dans le cas d'une analyse linéaire équivalente, les contraintes de cisaillement induites par les séismes
ont été observées comme étant plus importantes dans la couche, pres de la face de la pente, par rapport
a lanalyse non linéaire. Comme on peut lobserver sur la figure (4.18), la valeur de la contrainte de
cisaillement pres des pentes en amont dans la méthode non linéaire est comprise entre 0 et 20 kPa, tandis
que cette valeur dans l'analyse linéaire équivalente est de 20 a 60 kPa et cette valeur augmente a 80 kPa sur
le versant aval. Par la suite, une augmentation de la pression interstitielle excessive a été plus prononcée
pres de la surface de la pente pour I'analyse linéaire équivalente par rapport a 'analyse non linéaire. Cela

a entrainé une instabilité induite par la liquéfaction de lenveloppe du barrage.
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CONCLUSION

Cette étude de recherche sest concentrée sur la reconnaissance des différences dans le rapport de pression
interstitielle et les déformations associées d’un barrage en terre, analysées a l'aide de l'analyse linéaire
équivalente et de 'analyse non linéaire entierement couplée. Les analyses ont été réalisées englobant trois

critéres liés aux propriétés du barrage et aux excitations sismiques :
- niveau de secousse sismique,
- contenu fréquentiel du séisme appliqué,
- densité relative des remblais de sable du barrage.

Les résultats suggerent qu’il est plus pratique d'utiliser la méthode d’analyse linéaire équivalente
relativement simple lorsque les barrages en remblais subissent des tremblements de terre a faible intensité
dexcitation, sans risque de condition de quasi-résonance. Dans de tels scénarios, les résultats obtenus a
partir de ces deux méthodes sont similaires. Dans les scénarios dans lesquels de fortes excitations avec
des chances de liquéfaction sont attendues, 'analyse linéaire équivalente tend a fournir des estimations
plus élevées de la déformation post-séisme. Pour éviter destimer des valeurs irréalistes de la déformation
induite par le séisme, l'analyse non linéaire est la méthode d’analyse préférée, en particulier lorsque
les coques du barrage sont constituées de sable meuble et que la probabilité de fortes vibrations et de
liquéfaction est élevée en raison de lexcitation élevée de la base. Les résultats de cette étude de recherche
fournissent une approche de sélection de méthodes danalyse appropriées basées sur la modélisation
numérique d'un barrage hypothétique soumis a un nombre limité dexcitations sismiques. Dautres études
sont nécessaires lorsque des données réelles sur la déformation post-séisme et la pression interstitielle
de vrais barrages en terre sont disponibles pour des études comparatives avec les résultats des analyses

numériques.

Cette étude a exploré la capacité du logiciel PLAXIS 2D a modéliser le comportement statique et

dynamique d’un barrage en remblai avec un noyau lors d'un tremblement de terre.
Les points suivants ont été relevés :

« PLAXIS 2D montre des limitations pour modéliser de fagon satisfaisante les déformations du

barrage pendant sa construction.

« Dans lanalyse statique aprés remplissage, les résultats obtenus sont cohérents, bien que des
différences apparaissent, imputables aux modeles de comportement des matériaux, aux logiciels et

aux méthodes de résolution utilisés.
« Les déformations observées dans l'analyse dynamique concordent avec réalité.
« Une différence notable est apparue entre 'accélération calculée au sommet du barrage qui semble

étre sur-amplifiée, probablement en raison du modele élastique-plastique employé. Lamplification
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élevée de l'intensité soutient également '’hypothése d’une sur-amplification de l'accélération.

o Les résultats obtenus avec PLAXIS 2D apparaissent cependant trop amortis pour ce tremblement

de terre, suggérant un besoin détudes supplémentaires.

o PLAXIS 2D semble capable de modéliser adéquatement le comportement statique et dynamique
d’un barrage en remblai avec noyau, bien que des réserves subsistent pour les tremblements de terre

intenses.

o Les résultats obtenus tendent a accorder un comportement sécuritaire de louvrage durant un

tremblement de terre.

o IIs tendent également a souligner que deux caractéristiques d'un tremblement de terre influent
sur le comportement de louvrage : son intensité et sa fréquence. Plus son intensité et sa fréquence

sont élevées plus louvrage subira de dommages.

o Il convient de rappeler que cette méthode na pas pour ambition de prédire le comportement
réel et exact de louvrage durant de telles sollicitations, mais de permettre d’avoir une vision du
comportement global de l'ouvrage. Les résultats obtenus sont donc a prendre, comme tous résultats

issus de modeles physiques et mathématiques, avec une certaine retenue.
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essential for geotechnical profess

S q
tak ¢ Output Version 2010.1.0. g%
%'fl' 4("9
: UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU s ot
Project filename s tak ¢ Date : 20/12/2016
Output : Chart 29 (N892) Page: 1
Time uy
Point Step 3
[day] [107 m]
0 1 0,000 0,000
1 72 4,000 -99,074
2 172 0,000 -65,618
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