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AVANT-PROPOS

Mon activité de recherche a débuté dans le cadre de mon de DEA a I'Université des
Sciences et Technologies de Lille 1 en 1998-1999. Le sujet du mémoire portait sur l'influence
de l'interaction inertielle sur le comportement sismique des pieux. Bien que le travail réalisé
ait concerné principalement I'élaboration d'un programme basé sur le modele simplifi¢ de
Winkler, ce fut pour moi la premicre occasion d'utiliser la modélisation numérique. Grace a la
progression rapide des capacités de calcul des ordinateurs, la modélisation numérique devient

un outil incontournable et efficace pour 1'analyse du comportement des ouvrages.

Le sujet de ma thése a d'emblée concerné l'analyse du comportement sismique des
groupes de micropieux en utilisant une modélisation numérique tridimensionnelle par
¢léments finis. J'ai utilisé le code de calcul par éléments finis PECPLAS3D qui a été
développé au sein de I'équipe Sol-Structure du laboratoire de mécanique de Lille. Ce code de
calcul a été utilisé pour étudier une large gamme de problemes de géotechnique. J'ai introduit
la formulation des ¢léments poutres tridimensionnelles dans la version dynamique du
programme, ce qui a permis de surmonter quelques difficultés comme la modélisation des

¢éléments inclinés.

Apres la soutenance de ma thése, j'ai été recruté au bureau d'ingénierie Acogec
spécialisé dans les ouvrages d'art. En parall¢le, j'ai poursuivi mon activité de recherche et j'ai
gardé un lien fort avec I'Université en assurant la supervision de plusieurs mémoires de

Master 2 (ex DEA) et des cours aux ¢leves ingénieurs de génie civil de Polytech'Lille.

En Septembre 2005, j'ai ét¢ nommé au poste de Maitre de Conférences a
Polytech'Lille. J'ai poursuivi mes activités de recherche sur les problémes d'interaction sol-
structure en m'intéressant plus particulierement sur l'aspect non linéaire avec un élargissement
aux problemes liés aux infrastructures de Transport en milieu urbain. J'ai pris en charge la

thématique de recherche "comportement sismique des ouvrages complexes".

Le présent mémoire présente une synthése de mes travaux de recherche s'étendant sur

une dizaine d'années au Laboratoire de Mécanique de Lille puis au laboratoire Génie Civil et
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géo-Environnement. Ces travaux sont essentiellement divisés en deux thématiques : L'analyse
du comportement des ouvrages situés en zones sismiques d'une part, et d'autre part les
problématiques de la géotechnique routicre et les infrastructures de transport en milieu urbain.
Ces deux thématiques sont abordées avec une certaine unité méthodologique en m'intéressant
principalement aux aspects de modélisation numérique et en accordant une importance a la

validation des mod¢les numériques par 1'expérimentation deés que cela est possible.



INTRODUCTION GENERALE

La modélisation des ouvrages et de leurs interactions recouvre des domaines variés de la
géotechnique et du génie parasismique. Cette partie du mémoire présente une synthése
scientifique de mes travaux de recherche. Elle s’articule autour de deux thématiques

principales :

La premiére thématique concerne l'analyse du comportement des ouvrages situés en zones
sismiques. Elle a pour objectif l'amélioration des méthodes de conception et de
dimensionnement des ouvrages du génie civil situés en zone sismique. En particulier on
s'intéresse a I’interaction sol fondation structure qui est un phénomeéne important a considérer
pour une bonne évaluation de la vulnérabilité des ouvrages. L’étude de cette problématique
constitue une tache complexe compte tenu du caractére trés hétérogéne du probléme et la
présence de différents mécanismes d'interaction. En plus, une attention particuliére doit étre
accordée a la modélisation du comportement du sol qui est fort dépendant de 1'amplitude de la
secousse sismique et d'éventuels effets de site. Une modélisation globale tridimensionnelle se
révele particulierement pertinente puisqu'elle permet d'intégrer dans la méme analyse les
différentes composantes du systéme, a savoir le sol, la fondation et la structure. Les travaux
dédiés a cette thématique seront présentés en 4 chapitres : Le premier chapitre présente une
analyse par éléments finis du comportement sismique des groupes de micropieux utilisés dans
les régions de faible et moyenne sismicité. L’accent est mis sur 1’effet de groupe, 1’utilisation
des ¢éléments inclinés et les conditions de liaison des micropieux. Le second chapitre concerne
I’influence des non linéarités du sol sur les mécanismes d’interaction cinématique et inertielle
dans le systéme sol-pieux-superstructure soumis a des fortes secousses sismiques. Le chapitre
3 porte sur l'influence de I’interaction sol-structure et du comportement non linéaire du sol sur
la réponse sismique des structures du type batiment. Le chapitre 4 traite un sujet important et
complexe de géotechnique et de génie parasismique qui est celui du comportement sismique
des barrages en terre. En particulier, on s’intéresse a l'influence de l'interaction eau-squelette

sur la réponse sismique des barrages en terre.



La deuxieme thématique est dédiée a des problématiques de la géotechnique routi¢re et les
infrastructures de transport en milieu urbain. Cette partie est présentée en 2 chapitres : le
premier chapitre présente un modele numérique pour analyser l'orniérage des chaussées
flexibles. Le mod¢le prend en considération l'influence de la température et les conditions
réelles de trafic. Il a été validé sur des mesures réelles. Le deuxiéme chapitre concerne le
probléme des nuisances vibratoires induites en milieu urbain par le transport. L'analyse est
effectuée par une modélisation numérique ou la réponse dynamique du véhicule a un défaut
de chaussée est dans un premier temps modélisée par un modele discret, elle est ensuite
couplée a un modele tridimensionnel en différences finies. Le modele proposé est validé sur
des mesures réelles. Il constitue un outil efficace pour mieux comprendre I'atténuation de ces
nuisances dans le sol et leur influence sur les structures et permet d’analyser les stratégies

d'isolation.



I. PREMIERE THEMATIQUE

Modélisation numérique du Comportement des ouvrages sous

chargement sismique



L'Interaction du Sol avec la Structure (ISS) est un phénoméne important a considérer pour une
bonne évaluation de la vulnérabilité des ouvrages situés en zone sismique. Les procédures
simples proposées dans les réglements parasismiques ne sont pas suffisantes pour évaluer
correctement 1’influence de l'interaction sol-structure (ISS) sur la réponse de la structure.
L'interaction sol-fondation-structure a une grande influence sur le comportement de
I'ensemble. Une structure reposant sur des fondations profondes est un exemple type ou
multiples mécanismes d'interactions interviennent entre le sol, les ¢léments de fondation et la
superstructure. Une modélisation globale tridimensionnelle se révele particuliérement
pertinente pour évaluer le comportement réel de ce type d'ouvrage tout en accordant une
attention particuliere a la modélisation du comportement du sol qui est fort dépendant de
I'amplitude de la secousse sismique. Les résultats présentés dans cette partie sont consacrés a

I'é¢tude théorique et numérique du comportement sismique des ouvrages complexes.

Dans le premier chapitre, je propose un résumé de mes travaux de thése portant sur la
modé¢lisation numérique du comportement sismique des groupes de micropieux. Ce type de
fondation caractérisée par sa haute flexibilité est trés apprécié pour la construction des
ouvrages exposés a des risques sismiques. Ce travail s'inscrit dans le cadre du projet National
FOREVER en collaboration avec 1’Université Polytechnique de New York et la FHWA
(Federal Highway Administration). L’étude est réalisée par une modélisation
tridimensionnelle en éléments finis en utilisant le code de calcul par éléments finis PECPLAS
développé au sein de I'équipe Sol-Structure. Pendant ce travail, j'ai introduit la formulation
des ¢éléments poutres tridimensionnelles dans la version dynamique du programme, ce qui a
permis de surmonter quelques difficultés comme la modélisation des éléments inclinés.
L’accent est mis sur I’effet de groupe, la performance des ¢léments inclinés et les conditions
de liaison des micropieux. Les résultats obtenus permettent une meilleure compréhension de
la réponse sismique des ouvrages fondés sur micropieux. Cependant, I'analyse a été effectuée
en considérant un comportement linéaire du sol avec un amortissement visqueux, ce qui ne
sera pas applicable dans le cas de forte sismicité ou les non linéarités de sol peuvent jouer un
role décisif en modifiant 1'é¢tat du sol autour du pieu et en provoquant un fort amortissement

de I'énergie sismique injectée dans la structure.



Avec les avancées technologiques des moyens de calcul, la prise en compte des linéarités
émanant du sol et de la structure sont devenues possibles dans une approche globale. Le
second chapitre est dédiée a l’influence des non linéarités du sol sur les mécanismes
d’interaction cinématique et inertielle dans le systéme sol-pieux-superstructure soumis a des

fortes secousses sismiques.

Le chapitre 3 tente d’analyser a 1’aide d’une modélisation numérique I’influence de
I’interaction sol-fondation-structure sur la réponse sismique des batiments, et d’étudier I’effet
du comportement non-linéaire du sol et des matériaux de la structure sur I’interaction sol-
fondation-structure. Un abaque a été proposé pour la prise en compte d’une manicre simple
I’influence de cette interaction dans le calcul de la fréquence fondamentale des batiments.
D'un autre c6té, une bonne évaluation de la vulnérabilit¢ des ouvrages nécessite une
modélisation fine du comportement mécanique des sols en fonction de l'amplitude du

chargement sismique.

Le chapitre 4 traite un sujet important et complexe de géotechnique et de génie parasismique
qui est celui du comportement sismique des barrages en terre. L'accent est mis sur I'influence
de non linéarité du sol et l'interaction eau-squelette sur la réponse sismique des barrages en
terre. Les résultats d'une analyse simplifiée non drainée sont confrontés a ceux d'une analyse
couplée qui permet d’étudier l'influence de la phase de 1'eau sur la réponse de barrage a un

chargement sismique réel.
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CHAPITRE 1

Modélisation numérique du comportement sismique des groupes de

micropieux

Ce chapitre présente un résum¢ de mes travaux de thése effectuée au Laboratoire de
Meécanique de Lille sous la direction du Professeur Isam Shahrour. Le travail s'inscrit dans le
cadre du projet national FOREVER en collaboration avec I’Université Polytechnique de New
York. Il vise a apporter une meilleure compréhension des mécanismes de fonctionnement des
micropieux sous chargement sismique. L’analyse est réalisée a 1’aide d’une modélisation
tridimensionnelle par éléments finis en utilisant le code de calcul par ¢léments finis
PECPLAS 3D développé au sein de I'équipe Sol-structure sous la direction du Professeur
Isam Shahrour. Afin de surmonter quelques difficultés comme la modélisation des ¢léments
inclinés, j'ai introduit la formulation des éléments poutres tridimensionnelles dans la version
dynamique du programme. Ce travail a fait I'objet des publications suivantes : Al13, Al4,

Al5,Cl12,C13 et C14.
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1.1 Introduction

Les fondations sur micropieux sont utilisées pour la construction de nouveaux ouvrages et
pour le renforcement des ouvrages existants. Leur grand intérét réside dans la facilité de leur
installation, en particulier dans les sites a acces difficile. Les micropieux sont caractérisés par
une haute flexibilité et une bonne ductilité, propriétés trés appréciées pour la construction des
ouvrages exposés a des risques sismiques. Ce constat s’appuie sur des régles de 1’art et sur des
observations post-sismiques qui ont révélé que des pieux en acier et de petit diamétre ont dans
I’ensemble mieux résisté aux chargements sismiques que des pieux en béton armé et de grand

diameétre.

Les micropieux peuvent étre utilisés comme technique de renforcement de sols. Ils permettent
de créer un composite sol-micropieux présentant des propriétés mécaniques intéressantes,
notamment en termes de rigidité et de résistance. L’utilisation des micropieux comme
technique de renforcement présente un intérét particulier pour les sites exposés au risque
sismique et composés de sols médiocres ou liquéfiables. En effet, cette utilisation confére au
sol un confinement, une cohésion apparente et une rigidit¢é qui permettent de réduire le

mouvement du sol, et de réduire ainsi le risque de liquéfaction.

L’¢étude du comportement sismique des micropieux bénéficie d’une littérature abondante sur
le comportement sismique des pieux (Tajimi, 1969, Novak et al. 1978, Kagawa & Kraft 1980,
Kaynia & Kausel 1982, Mizuno et al. 1984, Gazetas & Dobry 1984, Tazoh et al. 1987,
Gazetas et al 1992, Gazetas & Mylonakis 1998, Finn & Fujita 2002..). Ces travaux montrent
que I’interaction sol-pieu-superstructure joue un role primordial et décisif dans les dommages
subis par les pieux pendant les séismes. L’¢tude de la réponse du systéme constitue un
probléme fort complexe, car elle fait intervenir les interactions sol-pieux, pieu-pieu, pieux-
chevétre et I’ensemble pieux-chevétre-sol avec la structure. Elle dépend également des
fréquences mises en jeu telles que la fréquence du chargement, la fréquence de la structure, la

fréquence du massif du sol et la fréquence de la fondation.

La conception de micropieux est fondée sur la philosophie du comportement qui classe les

micropieux en deux catégories (Fig 1.1) :
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- Les micropieux utilisés comme ¢éléments de fondation recevant directement les charges

axiales ou latérales (CAS 1 ou groupes).

- Les micropieux utilisés pour le renforcement de sol avec souvent des éléments inclinés

(CAS 2 ou réseaux).

(CAS 1) (CAS 2)

Figure 1.1 : Groupe et Réseau de micropieux

Le calcul de micropieux en zone sismique nécessite des méthodes spécifiques qui doivent
prendre en compte les aspects particuliers des micropieux, a savoir leur flexibilité, leur
ductilité, et leur utilisation en grand nombre avec éventuellement des éléments inclinés
(groupes et réseaux de micropieux). L’étude du comportement sismique de micropieux est
récente. En France, elle a démarré dans le cadre du projet FOREVER, en collaboration avec
I’Université Polytechnique de New York et la FHWA (Federal Highway Administration). Ces
travaux ont mis en ceuvre d’importants moyens expérimentaux et de modélisation, notamment
des essais en centrifugeuse (Juran et al., FOREVER 2002) et une modélisation
tridimensionnelle par éléments finis (Shahrour et al., FOREVER 2002). Mon travail de these
a été réalisé dans ce cadre. Il vise a apporter une meilleure compréhension des mécanismes de
fonctionnement des micropieux sous chargement sismique. L’étude est réalisée en utilisant
une modélisation tridimensionnelle par éléments finis intégrant en un seul calcul les quatre
¢léments du probléme, a savoir le sol, les micropieux, le chevétre et la structure. Cette

approche globale permet d’analyser d’une maniére fine des aspects spécifiques du probléme,
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notamment l'effet de groupe, I’interaction cinématique, I’interaction inertielle, 1'intérét d’une
utilisation des éléments inclinés, les conditions de liaison micropieux-chevétre et le caractére

hétérogene du sol.

1.2 Mécanismes d’interaction et modes de rupture

Les observations et les analyses post-sismiques montrent que l’interaction sol-fondation-
superstructure joue un role primordial dans les dommages sismiques subis par les pieux et les
structures (Kagawa 1980, Mizuno 1987, Boulanger et al. 1998-1999, Miura 2002). Une
synthése de travaux expérimentaux réalisés en centrifugeuse ou (et) a 1g, et des travaux de
modé¢lisation numérique sont trés utiles pour comprendre les mécanismes d’interaction sol-
pieu-superstructure. Vis a vis d'une excitation sismique, deux phénomeénes importants

apparaissent :

- Les pieux, forcés a suivre le mouvement du sol, tendent a résister par leur rigidité. En
conséquence, des réflexions et dispersions d’ondes prennent naissance et les pieux

peuvent avoir un déplacement différent de celui du sol en champ libre.

- Le mouvement de la fondation induit des vibrations dans la superstructure ; les forces
d'inertie, générées dans la superstructure, produisent des efforts dynamiques qui seront

transmis aux pieux et au sol en contact.

Ces deux phénomeénes prennent naissance simultanément avec un petit décalage de temps. Ils

correspondent respectivement a l'interaction cinématique et l'interaction inertielle.

Les modes de rupture observés suite a des séismes sont directement liés aux interactions
cinématique et inertielle. La figure 1.2 illustre différents modes de rupture d’un groupe de
pieux soumis a un chargement sismique. Ces ruptures résultent de plusieurs facteurs,
notamment du développement de contraintes €levées en téte du pieu ou dans le chevétre, du
tassement excessif du sol et de la concentration des efforts a I’interface entre des couches de

sol de rigidités différentes.

14



o
=L
wh

[ P N S—
D D D ﬂ SOL MEUBLE

SRROTHEMENT AL RUPTURE EN TETE DUE A LA
R Rt FLEXION ET/OU AU GISAILLEMENT B, fEl SRS

RUFTURE A L'INTERFACE
FLEXION ET{OU CISAILLEMENT

[

‘ RUPTURE DU CHEYETRE
DE LA CARPACITE PORTANTE

0l DE LA TRACTION LIMITE DEFORMATION LATERALE
EXCESSIVE

RUPTURE FAR DEPASSEMENT

Figure 1.2 : Modes de ruptures observées lors des tremblements de terre (Wilson 1998)

La réponse du systéme peut étre obtenue en superposant les effets des deux interactions
cinématique et inertielle. Une étude de chacun de ces deux phénomenes est primordiale afin

de bien comprendre le mécanisme d’interaction sol-pieu/micropieu-structure.

Les différentes approches et travaux expérimentaux réalisés sur les pieux montrent
l'importance de l'interaction inertielle qui donne naissance a des forces inertielles importantes
a la fondation et au sol. Toutefois, I'effet de l'interaction cinématique ne doit pas étre négligé

surtout en présence des hétérogénéités.

1.3 Méthodes d’analyse

Les procédures expérimentales utilisées pour modéliser le comportement sismique des pieux
comme les essais en centrifugeuses sont trés couteuses et nécessite des précautions
particuliéres dans le traitement des mesures. C'est pour cela, un nombre important de travaux

de recherche sur le comportement dynamique des pieux a été consacré aux approches
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théoriques. Toutefois, la modélisation dynamique en centrifugeuse reste un outil trés
performant pour étudier ces problémes sismiques. Les données mesurées fournissent des
indications importantes pour l'analyse de la réponse du systéme et pour la validation des codes

numériques.

Le probleme sismique de pieux a été traité par plusieurs approches. On distingue les
approches simplifiées notamment ’approche de Winkler, et des approches plus élaborées

comme les méthodes de sous-structures et les méthodes des éléments finis.

La méthode de Winkler (« Beam on Dynamic Winkler Foundation ») est largement utilisée
dans le calcul sismique de pieux. Ce modele a été initialement congu pour des applications en
statique, ensuite il a été étendu aux problémes dynamiques (Penzien 1970). Le sol est
remplacé par des ressorts et des amortisseurs (Fig. 1.3), d'ou la notion d'impédance complexe
qui prend en compte 1'amortissement di a la radiation d'énergie et au frottement. L'impédance
dynamique comporte une partie réelle Ky (rigidité) et une partie imaginaire Cy
(amortissement) : Sy = Ky + 10C (o est la fréquence de sollicitation). Ces facteurs de rigidité
et d’amortissement sont estimés par plusieurs méthodes, telles que la solution
¢lastodynamique de Novak et al. (1978) et la méthode des éléments finis (Makris et Gazetas
1992, Gazetas et al. 1992-1993, Kavaadas et Gazetas 1993). Cependant, les résultats obtenus
avec ’approche de Winkler montrent sa limitation pour I’analyse de la réponse sismique des
groupes des pieux. Elle aboutit & un effet de groupe négatif contrairement aux résultats

expérimentaux observés (Juran et al. 2001).
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Mouvement sismique en champ Mouvement sismique du

pieu Uy(2)

Ondes de cisaillement

verticales (SV)

Figure 1.3 : Mode¢le dynamique de Winkler (d'aprés Gazetas et al. 1998)

La méthode de sous-structures consiste a traiter le probléme global en plusieurs étapes
successives. Chacune de ces étapes est plus facile a réaliser du point de vue de la modélisation
ou du traitement que le probléme global. Cette méthode est souvent mise en ceuvre en trois

¢tapes (Fig. 1.4) :

i) Détermination du mouvement de la fondation en l'absence de la superstructure FIM
(Foundation Input Motion). Ce mouvement peut comporter des translations et des
rotations. Pour cette étape, le calcul peut étre effectué avec des approches analytiques ou
numériques (voir interaction cinématique). La plupart des études étaient consacrées a la

modification du mouvement de sol en champ libre.
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i1) Détermination des impédances dynamiques (ressorts et amortisseurs) pour remplacer le

sol. Pour chaque mode de vibration, le sol peut étre remplacé par des ressorts de rigidité

k et des amortisseurs de coefficient d'amortissement C. Dans la plupart des cas pratiques,
ces impédances sont estimées par des expressions approchées ou a l'aide des abaques
construites en utilisant des méthodes analytiques ou numériques (Luco 1974, Kausel &

Roesset 1975, Gazetas 1983, Wong & Luco 1985, Makris et al. 1994 ..)

1i1) Calcul de la réponse de la superstructure supportée par des ressorts et des amortisseurs et
soumise au mouvement d'interaction cinématique (FIM), et éventuellement calcul de
contraintes supplémentaires induites par les forces inertielles et qui sont appliquées sur la

fondation.

Les nombreux résultats publiés dans la littérature en utilisant la méthode de sous-structures
montrent que cette méthode tend a surestimer la réponse du systeéme (Abghari et Chai 1995,
Makris & Gazetas 1996, Tabesh 1997). Toutefois, nous évoquons les résultats trouvés par
Kimura et al. (2000) qui ont comparé cette méthode a celui d'un calcul tridimensionnel
(DGPILE3D). Contrairement a la tendance observée ci-dessus, l'approche indirecte a sous-

estimé les efforts dans les pieux.
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Figure 1.4: Procédure générale de [D’interaction sismique sol-pieu-fondation-structure

(d’apres Gazetas et al. 1992)
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Parall¢lement aux approches simplifiées, des méthodes numériques plus sophistiquées ont
¢té¢ développées comme la méthode des ¢léments finis et la méthode aux différences
finies. Elles sont pertinentes pour l'analyse des problémes a géométrie complexe et
permettent la prise en compte du caractére tridimensionnel du probléme et éventuellement
du caractere non-linéaire du contact sol-pieux. Un calcul tridimensionnel pour le systeme
entier, prenant en considération 1’interaction sol-fondation-structure, est devenu possible

vue I’avancée rapide des technologies numériques par ordinateur.

1.4 Formulation du probléme — Méthode des éléments finis

Une discrétisation par éléments finis du probléme conduit au systéme d’équations suivant :

[M i f+[C1{a f+[K ] {u j=1{F | (Eq. 1.1)

ou
- [M], [C] et [K] sont respectivement les matrices de masse, d’amortissement et de rigidité ;
- le vecteur F représente le chargement extérieur exercé sur le systéme sol-structure ;

- u, u, i désignent respectivement les vecteurs déplacement, vitesse et accélération aux

nceuds du maillage.

Dans le cas de sollicitations sismiques faibles voire modérées, un modele €lastique avec un
amortissement visqueux peut étre représentatif du comportement du sol. L’amortissement est
pris en considération par la formulation de Rayleigh (Clough et Penzien, 1993). Avec cette
formulation, la matrice d’amortissement [C] est construite par une combinaison des matrices

de rigidités [K] et de masse [M] sous la forme :
[C]=am [M] + ax [K] (Eq. 1.2)

ou ay et ag sont des coefficients dépendant des caractéristiques d’amortissement du matériau.
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Cette construction conduit a un facteur d’amortissement & qui s’exprime comme la somme
d’un terme proportionnel a la fréquence et d’un terme inversement proportionnel a la
fréquence, soit pour 1’i*™ fréquence :

a, ay o
— SRR S E . 13
2m. 2 (Eq )

Ce mod¢le a été introduit dans le code de calcul par éléments finis PECPLAS (Shahrour 1992,
Ousta 1998). Pendant la these, j’ai introduit la formulation dynamique des éléments poutres
tridimensionnelles dans PECPLAS, ce qui a permis de surmonter quelques difficultés comme

la modélisation des éléments inclinés.

La discrétisation temporelle est effectuée par le schéma implicite de Newmark. Ce schéma
garantit une stabilité de la solution sans une forte restriction sur le pas de temps. Toutefois le

maillage doit garantir une transmission correcte des ondes dans le domaine.

N

AXpax < (Eq. 1.4)

1

8 s
ou AXax €t fnax désignent respectivement la dimension maximale de 1’élément et la fréquence
la plus élevée a transmettre, et V; la vitesse de propagation des ondes de cisaillement. Ce
critere est appliqué a la direction verticale a cause de I’hypothése généralement retenue de
propagation verticale des ondes, en particulier a une certaine distance de la structure. Afin de
réduire la réflexion des ondes sur les frontieres latérales, ces fronticres sont placées
suffisamment éloignées de la structure avec des conditions de déplacement périodiques

¢quivalentes dans le sens vertical.

1.5 Vérification du programme

Le mod¢le numérique est validé sur des essais effectués a I'Université de Saitama (Makris et
al. 1997). La figure 1.5a illustre 1'exemple étudié qui consiste en un systeme a un seul degré

de liberté supporté par un pieu. Le systéme est soumis a des ondes harmoniques de
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cisaillement. En l'absence de données sur I'amortissement du sol, une valeur de 10 % a été

adoptée pour le facteur d'amortissement du sol (&s).

La figure 1.5b illustre les fonctions de transfert (enregistrée et calculée) de l'accélération (ou
déplacement) a une profondeur z=0,275 m. Les résultats sont présentés en fonction de la
fréquence adimensionnelles ap)= wD,/V; (®: pulsation, D,: diamétre du pieu et V: Vitesse de
propagation d'ondes de cisaillement = 80 m/s). On remarque que, globalement, I'approche par
¢léments finis donne des résultats satisfaisants. Notons que les pics obtenus a la fréquence
naturelle du sol dépendent fortement du facteur d'amortissement. L'hypothése d'un
comportement ¢€lastique pour le sol affecte quantitativement la réponse. Cependant, elle

conserve les tendances et reproduit correctement la réponse qualitative du systeme.

300 mmi

.l [mm

£ 3

P 1

a) Elévation du systéme pieu-

sol-superstructure

M mm

1

I

|
L

4 |
i - h
450 mm i L‘a‘ e [

1200 izen - #H mm
g1

22



6 :\ T T T T T T T T T T T T T T T T T T T ‘ T T T T ‘ T T T T ‘ T T T \:
5[ ——— Pecplas- =12% H
o, L Pecplas-p =10% b) Amplification latérale de
D 4 C A Essai 1 )
- u ] l'accélération - z=0,25 m
~ 3C 7
N r ]
— r ]
- 2 7
10 -
o :\ L L L ‘ L L L L ‘ L L L L ‘ L L L L ‘ L L1 L ‘ L L L L ‘ L L L L ‘ L L L \:
0 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08
_ oDp
a =
0 Vs

Figure 1.5: Comparaison des réponses enregistrée et calculée du systéme sol-pieu-

superstructure — Essais (Makris et al. 1997)

Dans la suite, je présenterai quelques aspects spécifiques de l'interaction sol-micropieux-
structure. L'accent sera mis sur l'effet de groupe, les propriétés des micropieux, leur
inclinaison et les conditions de liaison entre les micropieux et le chevétre. Pour plus de détails
le lecteur pourra consulter les publications de Shahrour et al (2001), Sadek et Shahrour (2004,
2006).

1.6 Analyse du comportement sismique des groupes de pieux et micropieux

Vanderpool et al. (2002) ont rapporté les principales observations de la réponse de 55
micropieux installés jusqu'a une profondeur de 60 m, sous un séisme de 7.1 Mw de
magnitude. Les micropieux ont été installés pour améliorer la fondation du casino Mandalay a
Las Vegas qui se situe a 196 km de I’épicentre du séisme "Hector Mine". Des jauges de
déformations ont été placées a différentes profondeurs dans les micropieux. La figure 1.6
présente la réponse enregistrée dans les jauges H-5 et P-15 lors du séisme. L’effet du séisme
¢tant modéré, la variation maximale du chargement (compression) en téte des micropieux est
de I’ordre de 13% du chargement au repos. Ce sont les micropieux proches de la frontiére qui

ont subi les plus fortes sollicitations, notamment dans leur tiers supérieur.
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Figure 1.6 : Effet de l'interaction inertielle. Réponse des jauges H-5 et P-15 situées

respectivement au centre et a la frontiére du groupe des micropieux (Vanderpool et al. 2002)
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Comprendre le comportement du systéme sol-micropieux-superstructure revient a analyser les
mécanismes d’interaction entre le sol, les micropieux, et la superstructure. Ces interactions
sont assurées par 1’intermédiaire du sol et du chevétre. Ces multiples interactions conduisent a
un "effet de groupe", dont I’intensité dépend de la configuration et des espacements entre les

micropieux.

Sous charge statique, les fondations sur pieux ne présentent pas d'effet de groupe positif a
cause de la forte altération du sol par le forage. En conséquence, un espacement suffisamment
grand s’impose, afin d’éviter un éventuel effet de groupe négatif. Les pieux de petit diametre
ont montré leur effet positif pour le probléme de fondations, notamment pour le probléme de
reprise en sous ceuvre en site sismique (Mason 1993, Pearlman et al. 1993, Herbst 1994,..). 1l
est évident que les micropieux caractérisés par leur haute ductilité et flexibilité et leur forte

capacité portante peuvent étre utilisés pour ce type d'applications.

Cette partie est consacrée a 1’¢tude des micropieux utilisés en groupe. Les simulations
numériques ont été effectuées pour plusieurs configurations : 3, 9, 15. Les micropieux sont
liés en téte par un chevétre qui n’est pas en contact avec le sol. La masse de la superstructure

est fixée a my=10N, (N, désigne le nombre de minipieux dans le groupe).

1.6.1 Exemple de référence

L'exemple de référence consiste en un groupe de (1*3) micropieux flottants de 10 m de
longueur, implantés dans une couche de sol homogene de 15 m d'épaisseur. Les micropieux
sont liés en téte par l'intermédiaire d'un chevétre rigide de 35 cm d'épaisseur, et supportant
une masse my=10N,=30 tonnes. La section de micropieux est circulaire de 25 cm de diamétre.
Le comportement du systéme sol-minipieu-structure est supposé ¢élastique avec un
amortissement de type Rayleigh. Les caractéristiques du systéme sont résumées dans le
tableau 1.1. Seule la section d'acier des micropieux est prise en compte dans le calcul, ce qui
conduit a un rapport rigidité axiale/rigidité a la flexion différent du cas de pieux classiques.
L'espacement est fixé a une valeur S=3D,, pour les différents groupes de micropieux. Les

micropieux sont modélisés par des éléments poutres tridimensionnels.
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La superstructure est modélisée par un systéme a un seul degré de liberté composé d’une

colonne de hauteur Hy=1 m et d'une masse concentrée placée en téte de la colonne. La

fréquence fondamentale de la couche du sol est égale a f; = 0,67 Hz. La fréquence

fondamentale de la superstructure, supposée encastrée a la base, est fi; =1,38 Hz.

Le maillage retenu est illustré sur la figure 1.7. Il comporte 5771 éléments a 20 nceuds. Les

simulations numériques sont effectuées avec les conditions aux limites suivantes :

= la base du massif de sol est supposée rigide ;

= des conditions périodiques de déplacement sont imposées aux fronticres latérales ;

= le calcul est effectué avec un chargement sismique appliqué a la base du massif de sol

sous forme d’une accélération harmonique composée de 15 cycles avec une fréquence

¢gale a la fréquence fondamentale du massif f;, = f; (fréquence fondamentale de la couche

du sol) et une amplitude a,= 0,2 g.

Les frontiéres latérales du massif du sol sont placées a une distance X3 = 60 m (240 D,) de

l'axe du micropieu central.

Masse Module de | Coeft. Rigidité a Rigidité
volumique Young d’amor. | la flexion axiale
Matériau (kg/m®) (MPa) (MN.m’) (MN)
Sol ps= 1700 E~=8 &= 5%
Minipieu pp="7800 | E,=200000 | £=2% | Epl,=0,85 [E,A,=1100
Pst— 2500 Eq=2 000 &st: 2% | Esds= 0,651

Colonne (Superstructure)

Tableau 1.1 : Propriétés du systéme sol-micropieux-structure utilisées dans l'exemple de

référence
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Figure 1.7 : Exemple de référence : Maillage utilisé dans la modélisation numérique (5771

¢léments ; 26988 neeuds)
Résultats

La figure 1.8 et le tableau 1.2 présentent les résultats des simulations numériques. On note un
effort inertiel important en té€te qui se manifeste par des valeurs trés €levées des efforts
internes. Cet effort est régi par I'accélération de la masse de la superstructure qui atteint ay / a,
=21,3. Cette accélération donne naissance a une force inertielle Fi = 278 kN. A la base de la
superstructure, on obtient un effort tranchant He,, = 1278 kN et un moment fléchissant
Mcop=1278 kN.m. Le moment fléchissant induit dans les micropieux un effort normal N = 852
kN. Au niveau de la liaison micropieu/chevétre, 1'effort He,p induit un moment fléchissant, un

effort normal et un effort tranchant.

On constate un faible effet cinématique qui se traduit par des valeurs négligeables des efforts
internes en s'¢loignant de la téte des micropieux. Ce phénoméne est dii a la haute flexibilité
des micropieux. Ce résultat est en accord avec les constatations de Ousta (1998) qui a noté
que la diminution de la rigidité relative sol/micropieu conduit a une réduction des

sollicitations induites par l'interaction cinématique.
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Efforts en téte des micropieux

central (A) latéral (B)
Moment fléchissant (kN.m) 184 202
® ©* @° Effort normal (kN) 0 1506
Effort tranchant (kN) 528 576

Tableau 1.2 : Réponse sismique du groupe de 1*3 micropieux
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Figure 1.8 : Exemple de référence (1*3) : Réponse sismique induite dans le micropieu
extérieur
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1.6.2 Influence de la position des micropieux

Les tableaux 1.3 et 1.5 résument les résultats des simulations numériques effectuées pour les
groupes de micropieux (3*3) et (3*5). Ces résultats montrent l'influence du nombre de
micropieux et de leur position sur leur réponse sismique. La répartition de 1'effort sismique
n'est pas réguliére entre les différents ¢léments du groupe. Les sollicitations induites dans le
micropieu du coin dépassent largement celles induites dans le micropieu central : le moment
fléchissant maximal obtenu dans le micropieu central est de l'ordre de 55 % de celui du
micropieu du coin (60% pour le groupe 3*3 et 53% pour le groupe 3*5). Une répartition
analogue est obtenue entre 1'effort tranchant du micropieu central et celui du coin (55 % pour
le groupe de 3*3). Afin de mieux comprendre le comportement de ce type de fondation, une
¢tude comparative a été faite avec des groupes de minipieux qui sont des pieux classiques en
béton armé de diamétre égal a celui des micropieux, ce qui conduit a des rigidités axiale et de

flexion (Ep.Ap= 1500 MN, E,I,= 7,8125 MN.m?) différentes du cas de micropieux.

Les résultats de cette étude sont récapitulés sur les tableaux 1.3—1.6 et la figure 1.9.

L'analyse de ces résultats montre :

1) Une meilleure répartition des efforts sismiques entre les différents ¢léments est assurée
dans le cas des micropieux. En effet, le rapport entre le moment fléchissant normalisé
du micropieu du coin (N° 6) sur celui du centre (N°1) est de I'ordre de 1,8 pour les
micropieux, tandis qu'il dépasse 2,5 dans le cas des minipieux (2,67 pour le groupe
3*3 et 3,5 pour le groupe 3*5). Ce résultat est illustré sur la figure 1.9 qui compare les

moments fléchissants dans les éléments centraux et du coin.

i1) L'effort tranchant présente une tendance identique a celle du moment fléchissant.
Toutefois la dispersion de résultats est plus importante dans ce cas : le rapport de
l'effort tranchant du minipieu du coin sur le minipieu central atteint 4,38 pour le
groupe 3*3 et 17,8 pour le groupe 3*5 alors que ce rapport ne dépasse pas 2,3 dans le

cas des micropieux.

1i1) L'effet cinématique pour les micropieux est négligeable en comparaison avec celui des

minipieux. En effet, la figure 1.9 montre que le moment fléchissant en travée des
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micropieux est négligeable par rapport a celui des minipieux. Ce résultat est di a la

haute flexibilité des micropieux.

Efforts en téte des micropieux

1 2 3 4
M / Megpx10° 3,1 4,6 3,7 5,1
‘@ :®© O N/ Hegpx 107 0 0 288 | 44,1
;@ 1@ O
T / Heapx10° 7,6 11,9 9,3 13,8
(N; x Dy) / M; 0 0 11,67 12,97
Tableau 1.3 : Efforts sismiques induits dans le groupe de (3*3) micropieux
(Amplification maximale de l'accélération en téte de superstructure ag/ag = 22,4)
Efforts en téte des minipieux
1 2 3 4
M / Mgpx 107 3,1 6,3 6,5 8,3
‘o @ O "
N/ Heapx 10 0 0 37,5 46,5
;@ 1@ O
O O O T/ Heapx10? 3,4 8,7 10,9 14,9
(Ni X Di) / Mi 0 0 8,53 8,40

Tableau 1.4 : Efforts sismiques induits dans le groupe de (3*3) minipieux

(Amplification maximale de 1'accélération en téte de superstructure ag/ag; = 19,6)
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Efforts en téte des micropieux

1 2 3 4 5 6
M/ Mgpx10® | 23 | 34 | 28 | 3,7 | 3.3 | 43
6@ 4® 2@ O O ||N/HgxI0® | 0 0 | 46| 75 (12,1196
5 3 1
©e0 ® O O T/Hepx10* | 40 | 6,6 | 47 | 7.2 | 6,0 | 89
O O O O O
(N; x Dy) / M; 0 0 |[246]3,04]| 11,0 13,6
Tableau 1.5 : Efforts sismiques induits dans le groupe de (3*5) micropieux
(Amplification maximale de 1'accélération en téte de superstructure ag/ag = 22,1)
Efforts en téte des minipieux
1 2 3 4 5 6
M/ Mcap 22 | 48 | 53 | 6,1 | 62 | 7,7
@ @ @ O O N/Heapx10> | 0 | 0 | 50 | 69 | 169 | 24,1
‘o @ @ O O
T/Hepx10* | 0,6 [ 456 | 43 | 63 | 7.9 | 10,7
O 0 O O O
(N; x Dy) / M 0 0 1,41 | 1,70 | 8,17 | 9,39

Tableau 1.6 : Efforts sismiques induits dans le groupe de (3*5) minipieux

(Amplification maximale de l'accélération en téte de superstructure ag/ag =19,8)
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1.7 Influence de l'inclinaison sur la réponse sismique de micropieux

L’utilisation des pieux inclinés dans les zones sismiques est déconseillée voir méme interdite
pour plusieurs arguments, notamment : i) les pieux inclinés peuvent induire des forces
importantes au niveau du chevétre, ii) si I’inclinaison n’est pas symétrique dans un groupe,
des rotations permanentes peuvent avoir lieu a cause d’une variation de la rigidit¢ de groupe

de pieux dans chaque direction.

Selon les recommandations de 1’association frangaise de génie parasismique (AFPS, 90),
I’utilisation de pieux inclinés dans les zones sismiques est interdite, tandis que le
renforcement de sol peut contenir des é€léments inclinés. L’Eurocode EC8 destiné aux
ouvrages en zone sismique, indique que les pieux inclinés ne doivent pas étre utilisés pour la
transmission des charges latérales dans le sol, mais dans le cas ou de tels éléments sont
utilisés, ils doivent étre calculés pour transmettre avec sécurité les sollicitations induites par

I’effort normal et le moment fléchissant.

En s’appuyant sur des observations post-sismiques, Gazetas et Mylonakis (1998) ont indiqué
que I’utilisation d'éléments inclinés peut étre avantageuse non seulement pour la structure
mais encore pour les pieux. Des études récentes réalisées en centrifugeuse sur les micropieux,
ainsi que des analyses pseudo-statiques menées par Juran et al. (2001) ont montré que
I’inclinaison de micropieux contribue a : i) une diminution des déplacements et des moments
fléchissants dans les pieux et le chevétre et ii) une augmentation des efforts axiaux dans les
micropieux. En se servant des tables vibrantes, Kishishita et al. (2002) ont analysé¢ le
comportement des pieux renforcés par des micropieux verticaux et inclinés dans un sol
liquéfiable. Ils ont trouvé que le modele de fondation renforcé avec les micropieux inclinés

n’a pas été affecté par la liquéfaction.

Dans cette section, on présente une étude de l'influence de l'inclinaison des micropieux sur

leur réponse dans un sol ayant un module de Young croissant avec la profondeur suivant la loi

0,5
Ei(z) =Eq ) (Eq. 1.5)

a
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avee !

(1+2K,)
p(z) = 3 PsZ siz <z, p(z)=p(zo) (Eq. 1.6)

= Eys: Module de Young pour p=py ; Eos est pris = 10 MPa.
" o : Pression de référence ; py=100 kPa.

= 70 : étant I'épaisseur du sol proche de la surface du sol, supposée avoir un module de

Young constant. Dans nos simulations, z est prise égale a 1 m.

Avec cette hypothese, la fréquence naturelle du sol est ;=0,43 Hz. L'étude réalisée concerne
l'analyse du comportement d'un groupe de 4 micropieux avec des caractéristiques identiques a
ceux utilisés dans la section précédente. Les micropieux sont espacés de S=5D,. Le groupe

supporte une masse de 40 tonnes (10 tonnes/micropieu).

Le maillage retenu est illustré dans la figure 1.10. Il comporte 21576 ¢léments a 8 nceuds et 34

¢léments poutres tridimensionnelles.
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 fu=1,36Hz

, 3

Figure 1.10 : Exemple trait¢ / Maillage utilis¢ dans la modélisation numérique (21576

¢léments hexaédriques)

La figure 1.11 et le tableau 1.7 illustrent l'influence de l'inclinaison sur la réponse sismique
des groupes de micropieux. On note une diminution de l'amplification de I'accélération
latérale dans la superstructure avec l'augmentation de l'inclinaison. A titre d'exemple,
'augmentation de l'inclinaison de 0° a 20° conduit a une diminution de l'accélération de la

superstructure (resp. chevétre) de 16,6 (resp. 14,6) a 9,8 (resp. 10,1).

Concernant les enveloppes des efforts internes dans les micropieux, on note une influence
significative de l'inclinaison sur ces efforts. Lorsque l'inclinaison augmente de 0° a 20°, le

moment fléchissant en téte décroit de 258 kN.m a 159 kN.m. Cette diminution est due a la
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réduction de I'amplification latérale en téte de la superstructure puisque la valeur maximale du
moment fléchissant normalisé, obtenue en téte, n'est pas fortement influencée par
l'inclinaison. Par ailleurs, on constate que l'accroissement de l'inclinaison de micropieux
conduit a une augmentation de I'effort normal normalisé en téte, ainsi qu'a l'apparition d'un
deuxiéme pic en travée. A titre d'exemple, pour une inclinaison de 20°, le pic obtenu en travée
est égal a Np.=1535 kN, alors que l'effort normal maximal pour le cas de micropieux
verticaux est obtenu en téte avec une valeur Np.,=1077 kN. Toutefois, I'effort tranchant
présente des tendances différentes. Une augmentation de l'inclinaison induit une forte
atténuation de l'effort tranchant maximal et en téte. Lorsque l'inclinaison croit de 0° a 20°,

'effort tranchant en téte décroit de 336 kN a 48 kN.

Inclinaison
0° 7° 13° 20 °
Amplification en téte du chevétre 14,61 12,56 11,33 10,14
Amplification en téte de la structure 16,67 13,42 11,55 9,88
Moment fléchissant maximal (kN.m) 258 226 209 171
Effort normal en maximal (kN) 1077 1035 1210 1535
Effort tranchant en maximal (kN) 336 196 81 69

Tableau 1.7 : Influence de l'inclinaison sur la réponse sismique des groupes de micropieux

[Es=Es(2)]
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1.8 Influence des conditions de liaison entre les micropieux et le chevétre

L'inclinaison de micropieux permet de soulager la connexion micropieux-chevétre vis a vis de
l'effort tranchant. Cependant, malgré une diminution du moment fléchissant avec I'inclinaison,
les sollicitations de flexion induites en téte de micropieux restent significatives et peuvent
induire des dommages importants dans les pieux. Il est intéressant d'examiner l'influence
d'une éventuelle articulation en téte suite a la formation de rotules plastiques au niveau de la

liaison micropieux-chevétre.

Le tableau 1.8 et la figure 1.12 illustrent les résultats obtenus. On note que l'amplification de
l'accélération latérale au niveau de la masse dans le cas de micropieux articulés, dépasse de
15% celle obtenue pour les micropieux encastrés. Le profil de l'effort normal normalisé
conserve son allure avec cependant une diminution dans le cas de micropieux articulés au
voisinage de la téte. Cette diminution atteint 10% en téte de micropieux. Par ailleurs, on
remarque que l'articulation en téte induit une augmentation de I'effort tranchant et une forte
diminution du moment fléchissant dans les micropieux. Dans ce cas, l'effort tranchant
maximal est induit en téte, et atteint 79 kN. Il dépasse de 20% l'effort tranchant maximal
obtenu pour les micropieux encastrés. Une forte atténuation est observée dans la courbe du
moment fléchissant normalisé. La valeur maximale, obtenue a une profondeur z=3D,, est de
l'ordre de 22% du moment fléchissant maximal induit dans les micropieux encastrés.
Toutefois, la présence d'une articulation en téte conduit a une réduction de la résistance des

micropieux au flambement.
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Condition de liaison micropieux-chevétre

Articulation Encastrement
Amplification en téte du chevétre 11,59 10,14
Amplification en téte de la structure 9,75 9,88
Moment fléchissant maximal (kN.m) 38 171
Effort normal maximal (kN) 1334 1500
Effort tranchant maximal (kN) 79 66

Tableau 1.8 : Influence de la condition de liaison micropieux-chevétre sur le comportement

d'un groupe de micropieux inclinés
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1.9 Conclusion

Ce chapitre présentait une analyse du comportement sismique des groupes de micropieux
dans le domaine élastique. L’¢étude a ét¢ menée a I’aide d'une analyse tridimensionnelle par
¢léments finis intégrant le sol, les micropieux, le chevétre et la structure. Des éléments poutres
tridimensionnels ont été introduits dans la version dynamique du code PECPLAS3D ce qui a

permis de surmonter quelques difficultés comme la modélisation des éléments inclinés.

Les simulations effectuées ont montré que les micropieux présentent un effet de groupe
positif, qui peut étre attribué a un effet de structure résultant de I’encastrement des micropieux
dans le chevétre. Au sein du groupe, les efforts augmentent en s'éloignant du centre ; les
¢léments du coin sont les plus sollicités. L'utilisation des micropieux inclinés présente
plusieurs avantages. L'inclinaison permet de soulager la liaison micropieux-chevétre vis a vis
des efforts de cisaillement, en réduisant significativement l'effort tranchant en téte. On a
¢galement noté une diminution des efforts de flexion due & une meilleure mobilisation de
l'effort normal dans le cas de micropieux. L'étude de I’influence des conditions en téte des
micropieux a montré que la présence d'une articulation présente des avantages, notamment

une réduction significative du moment fléchissant maximal dans les micropieux inclinés.

L'analyse a été effectuée en supposant un comportement €lastique pour le sol. Cette hypothése
n’est pas réaliste dans le cas des séismes d’une forte intensité, ou les non linéarités de sol
peuvent jouer un role décisif. Avec les avancées technologiques des moyens de calcul, la prise
en compte des linéarités émanant du sol et de la structure sont devenues possibles dans une

approche globale.
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CHAPITRE 2

Comportement sismique des groupes des pieux

Prise en compte de la non linéarité du sol

Dans le cas de fortes sollicitations sismiques, les non linéarités de sol peuvent jouer un
role décisif en modifiant 1'état du sol autour du pieu et en provoquant un fort amortissement
de I'énergie sismique injectée dans la structure. Avec les avancées technologiques des moyens
de calcul, la prise en compte des linéarités émanant du sol, de la structure et une modélisation
de l'interface sol-pieu sont devenues possibles dans une approche globale. Ces aspects ont été
traités dans le cadre de la thése de Mohannad Al-Fach (2009). Ce chapitre comporte une
analyse de différentes interactions du systéme sol-pieux-structure sous chargements sismiques

en tenant compte des non linéarités du sol.
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2.1 Introduction

En raison de la complexité de I’analyse non linéaire de I’interaction sol-pieux-structure, la
plupart des recherches dans ce domaine ont été réalisées dans le cadre de 1’¢lasticité avec une
liaison rigide entre les pieux et le sol. Néanmoins, sous un chargement sismique a forte
intensité, le comportement non linéaire du sol est trés prononcé. Les analyses des dommages
subis par des fondations suite a des s€ismes dévastateurs montrent que les non linéarités des
matériaux doivent étre prise en compte dans le dimensionnement des ouvrages sur pieux en
zone sismique (Bhuj 2001, Chi-Chi 1999 et Kocaeli 1999, Kobe 1995, Hyogoken-Nambu
1995, Loma Prieta 1989, Northridge, 1994; Loma Prieta, 1989..). Gerolymos et al (2008)
montre que la réponse d'un pieu soumis a un chargement cyclique latéral est fortement

affectée par le comportement non linéaire du sol méme sous faible amplitude de chargement.

La réponse sismique du systéme sol-pieux-structure est également influencée par le
comportement de I’interface entre la structure et I’ensemble sol-fondation. En réalité, les
liaisons ne sont pas parfaites et un mouvement relatif comme le glissement et le décollement
sur cette interface peut avoir lieu. Ce mouvement induit une non-linéarité de 1’interaction sol-
structure. Par conséquence, une analyse de ce probléme est nécessaire pour prendre en compte

la non-linéarité du sol et la possibilité de glissement a I’interface sol-pieux.

Selon Finn (2005), l'influence de la non-linéarité du sol a été initialement introduite dans les
approches pseudo-statiques par I'utilisation des courbes p-y non linéaires. Les résultats des
essais a grande échelle sur des pieux implantés dans des sols frottant et sols argileux
(Murchison and O’Neill 1984, Gazioglu and O’Neill 1984) montrent que ['utilisation des
courbes p-y ne reproduit pas correctement le comportement observé. Les résultats des essais
en centrifugeuses (Wilson 1998) montrent également que les approches pseudo-statiques ne

permettent pas d'obtenir des résultats fiables.

Maheshwari et al. (2005) ont utilis¢é une approche de sous-structuration pour analyser
l'influence de non linéarité sur le comportement sismique du systéme sol-pieu-structure. Les
résultats obtenus (Fig. 2.1) montrent que la non-linéarité du sol influence la réponse d’un pieu
isolé d’une maniére plus importante dans le cas d’un sol rigide (a0<0,25) que dans le cas d’un

sol souple (a0>0,8), (a0 : est la fréquence adimensionnelle).
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Figure 2.1 : Influence de la rigidité de sol ; amplification de déplacement (U, en téte de Pieu /
U, en surface de sol) ; E,/E=500; chargement harmonique avec amax=1 m/sz, (Maheshwari et

al. 2005)

Ce chapitre présente une analyse de différentes interactions du systéme sol-pieux-structure
sous chargements sismiques en tenant compte des non linéarités du sol. L’étude est réalisée en
utilisant une modélisation globale tridimensionnelle a l'aide du code de calcul FLAC3D basé
sur la méthode des différences finies explicite. Le schéma explicite est beaucoup plus
compétitif pour la résolution des problémes non linéaires que pour la résolution des problémes

linéaires. L'étude illustre la limite de validité de la théorie du modéle élastique.

2.2 Influence de la plasticité du sol sur la réponse sismique du systéme sol-pieu-

superstructure
2.2.1 Exemple de référence

L’exemple traité consiste en un groupe de 2x3 pieux flottants, de longueur Lp=10,5 m. Le
groupe est implanté dans une couche de sol meuble homogene de 15 m de profondeur (Fig.
2.2). Les caractéristiques élastiques du sol, des pieux et de la superstructure sont données dans

les tableaux 2.1 et 2.2.

L’¢lément « pile » est utilisé pour introduire une interface entre les pieux et le sol. Cet
¢lément a les mémes caractéristiques qu’une poutre habituelle mais il donne la possibilité

d’utiliser un élément d’interface entre le pieu et le sol.
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Les caractéristiques mécaniques et géométriques de l'exemple de référence sont reportées sur
la figure 2.2. Les pieux de diamétre Dp= 80 cm sont encastrés dans un chevétre d’épaisseur
e. = 1 m. L espacement entre les pieux est de 3 m (S = 3,75 Dp). Afin d'éviter la complexité
de l'interaction sol-chevétre, ce dernier a été placé a 0,5 m au-dessus du sol. On évite ainsi le
contact sol-chevétre. La fréquence fondamentale du sol vaut 0,67 Hz. La superstructure est
modélisée par une colonne supportant en téte une masse de 350 tonnes. La fréquence de la

superstructure en tenant compte de 1'interaction sol-structure est figs= 1,1 Hz.

Le chargement sismique qui a ¢été choisi est celui enregistré a Kocaeli en Turquie le
17/08/1999 (Station AMBARLI; source KOERI). Ce chargement est appliqué sous forme
d'une vitesse a la base (Fig. 2.3). On note une amplitude maximale de 40 cm/s (accélération
maximale = 0,247 g). On constate que les fréquences mises en jeu sont inférieures a 3 Hz
avec un pic maximal pour =0,9 Hz qui est compris entre la fréquence fondamentale du sol
(fi=0,67 Hz) et de la structure (fiss = 1,1 Hz), d'ou le choix de ce chargement dans notre
analyse. A noter qu'un premier pic est observé pour f=0,6 Hz qui est trés proche de la

fréquence fondamentale du sol.

Afin de bien ¢lucider I'influence de la plasticité, les caractéristiques de sol sont choisies dans
un but de mettre le sol dans état avancé de plasticité. Le comportement de sol est décrit par
une loi élasto-plastique sans écrouissage selon le modele standard de 1’¢lasto-plasticité de
Mohr-Coulomb. Le choix de ce modele est justifi¢ par sa simplicité et le nombre limité de ces
parameétres qui peuvent étre déterminés par des essais relativement simples. Les analyses sont
réalisées pour deux types différents de sol, un sol cohérent et un sol frottant afin de

caractériser l'influence de la plasticité pour chacune des ces 2 catégories de sol.
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p E g L,
Matériau 1%
(kg/m3) | (Mpa) (%) (m)
Pieu 2500 20000 0,3 2 10
Sol 1700 8 0,45 5
Tableau 2.1 : Propriétés des pieux et du sol
Py Est gst Masse
Vst
(kg/m3) (Mpa) (%) (Tonne)
2500 80000 0,3 2 350

Tableau 2.2 : Propriétés de la superstructure

p, E et v sont la masse volumique, le module de Young et le coefficient de Poisson. & est le

facteur de I’amortissement. E.A et E.I représentent les rigidités axiale et a la flexion.

Les frontiéres du modele doivent étre mises suffisamment loin de la structure. Cela conduit a
des grands maillages. Pour surmonter cette difficulté, on utilise des frontieres spécifiques
(Free-field) qui sont capables d’absorber les ondes sortantes et les empéchent donc de se
réfléchir dans le modele. La méthode est basée sur I’exécution d’un calcul de champ libre en
paralléle de celui qui contient la structure. Le domaine de champ libre est couplé au domaine
principal par des frontiéres absorbantes et les forces non équilibrées de champ libre sont
appliquées sur le domaine principal. Le maillage retenu est illustré a la figure 2.2. Le maillage
a été raffiné autour des pieux et dans la zone proche de la superstructure ou les forces

inertielles induisent de fortes contraintes.
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Figure 2.2 : Exemple de référence : Géométrie et maillage utilisés dans la modélisation

numérique incluant des frontieres absorbantes (6978 nceuds ; 138 éléments poutres)
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Figure 2.3 : Chargement sismique — Turquie, Kocaeli a) Vitesse b) Spectre de Fourrier

2.2.2 Sol cohérent

Les simulations numériques ont été effectuées pour trois valeurs de la cohésion (C =20, 50,
100 kPa). L'angle de frottement est supposé¢ étre nul. Un léger amortissement de type
Rayleigh est utilis¢ pour le sol pour éviter la pseudo-résonance en petite déformation de

cisaillement. Le comportement du systéme chevétre-structure est supposé ¢€lastique.

La figure 2.4 montre l'extension de la plasticité sous chargement sismique pour les trois
valeurs de la cohésion. Pour une cohésion de 100 kPa, le comportement de sol reste quasiment
¢lastique. Avec la diminution de la cohésion, la plasticité se propage a partir de la base et
s'étend vers la surface (C=20 kPa). En effet, la déformée du sol est proche du premier mode
(fex=0,9 Hz, proche de f5,=0,67 Hz); en d'autres termes, le gradient de déformation est
maximal a la base du massif. En conséquence, pour un sol cohérent le critére de plasticité sera
d'abord dépassé a la base du massif. Cette mise en plasticité entraine une forte dissipation de
I'énergie et géne la transmission des ondes a la surface. Ce résultat est confirmé par la figure
2.5 qui compare la déformée maximale des pieux et celui du sol en champ libre pour
différentes valeurs de la cohésion. On observe une forte diminution de l'amplification latérale
avec la diminution de la cohésion. Cette amplification atteint une valeur U/Uy=4,841 pour
C=100 kPa soit 85% supérieure a celle obtenue avec une cohésion C=20 kPa. D’ailleurs, la
comparaison entre la réponse ¢€lastique et élasto-plastique (Fig. 2.6) montre que les deux
réponses sont identiques au début du chargement. Par contre, lorsque ce dernier devient

suffisamment grand, le sol commence a se plastifier et les deux réponses divergent surtout
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pour C=20 kPa. La réponse ¢lasto-plastique devient plus amortie en raison de 1’amortissement
additionnel produit par la plasticit¢ de sol. Le spectre de Fourrier montre des pics

correspondant a la fréquence propre du sol et les fréquences dominants du chargement.

L'influence de la plasticité sur les sollicitations internes induites par le chargement sismique
est illustrée sur la figure 2.7 et le tableau 2.3. La variation de 1'effort tranchant maximal en
téte est lice a la variation de l'effort inertiel dans la superstructure qui diminue suite a
l'extension de la plasticité du sol. Le moment fléchissant ne montre pas une tendance
réguliere. La mise en plasticité du sol ne conduit pas forcément a une diminution de 1'effort
maximal. En effet, ce moment n'est pas uniquement contrélé par 'accélération de la masse de
la superstructure mais également par I'état du sol entourant le pieu en particulier a la surface.
A titre d'exemple, lorsque la cohésion diminue de 100 KPa a 20 KPa, on observe une
atténuation significative de l'accélération en téte de superstructure, cependant on obtient une
diminution minime du moment fléchissant maximal. Ceci est dii a l'extension de la plasticité
de sol jusqu'a la surface pour C=20 KPa comme la montre la figure 2.4. Cette mise en
plasticité favorise une forte augmentation de la flexion due a I'absence de la butée de sol en
téte des pieux. Plusieurs observations post-sismiques sur des pieux endommagés en téte ont

mis en évidence la formation d'un vide entre la téte de pieu et le sol.
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a) C=20 KPa

b) C=50 KPa

100 KPa

c)C=

Figure 2.4 : Extension de la plasticité pour différentes valeurs de la cohésion (Sol cohérent)
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Figure 2.5 : Influence de la mise en plasticité de sol cohérent sur la déformé du pieu et du sol
en champ libre (z étant la cote a partir de la téte du pieu selon la figure 2.2)
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Figure 2.6 : Influence de la mise en plasticité du sol cohérent sur I'amplification latérale en
téte de superstructure
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Figure 2.7 : Influence de la plasticit¢ du sol cohérent sur les efforts sismiques induits dans le
pieu du coin
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Efforts dynamiques Efforts normalisés
Acc Acc
C Pieu central Pieu extérieur Pieu extérieur
masse | chevétre
(kPa)
(m/sz) (rn/sz) Tmax Mmax Tmax Mmax
T* M#*
(kN) (kN.m) (kN) (kN.m)

Elast. 11,28 8,385 675,8 954,4 831,1 1099 0,16 0,05
20 4,694 3,422 259,2 632 342,6 986,4 0,159 0,109
50 8,793 6,367 502,8 793,7 737 898 0,183 0,053
100 11,06 7,902 642,1 949,2 984,7 1050 0,195 0,049

Tableau 2.3 : Influence de la mise en plasticité de sol cohérent sur les efforts sismiques

induits dans les pieux (7+—L; =M

st st

; Mg et T sont le moment fléchissant et 1’effort

tranchant a la base de la superstructure)

2.2.3 Sol frottant

Dans cette partie, nos examinons l'effet de la plasticité sur la réponse du comportement
sismique du systéme sol-pieux-structure dans le cas d'un sol frottant. Les caractéristiques de la
couche du sol sont résumées dans le tableau 2.4. On note en particulier un angle de frottement
de 30° et une faible cohésion de 2 kPa. Afin de voir I'influence de la dilatance, deux valeurs
de dilatances ont été choisies y=0° et 7°. Comme pour le cas dun sol cohérent, le
comportement du systéme chevétre-structure est suppos¢ ¢élastique avec un maillage

identique.
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La figure 2.8 montre 'extension de la plasticité sous chargement sismique dans le sol frottant
pour deux valeurs de dilatances y=0° et 7°. Contrairement au cas d'un sol cohérent, on
constate que la plasticité est induite proche de la surface du sol. Ceci est dii au faible
confinement en surface pour ce type de sol. D'un autre c6té on constate l'absence de la
plasticité¢ dans la zone proche de la base. En conséquence, 1'énergie du séisme est injectée
dans la structure ce qui explique que l'amplification latérale du mouvement n'a pas été affecté
d'une manicre significative par la plasticité. La prise en compte de la dilatance de sol conduit

a une réduction de la zone plastifiée, avec une augmentation dans l'amplification latérale.

Les efforts sismiques induits dans le pieu extérieur sont données sur la figure 2.9. La variation
de l'effort tranchant maximal en téte est liée a la variation de 1'accélération en téte qui n'est pas
trés significative. Le diagramme du moment fléchissant montre que les résultats ne sont pas
tres affectés en téte, tandis qu'on observe une divergence en profondeur surtout dans le cas
d'une dilatance nulle. En effet, dans la zone proche du centre du pieu (z=6m), le moment
fléchissant maximal obtenu pour un sol frottant M=1118 T.m est 2 fois plus élevé que celui
obtenu a la méme profondeur avec un comportement ¢€lastique du sol. L'état du sol autour de

pieu joue un rdle prépondérant.
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Tableau 2.4 : Caractéristiques mécaniques du sol frottant

Efforts dynamiques Efforts normalisés
Acc Acc
\P Pieu central Pieu extérieur Pieu extérieur
masse | chevétre
©) T M T M,
(m/ SZ) (m/ Sz) max max max max
T* M*
(kN) (kKN.m) (kN) (kN.m)
Elast. | 11,28 8,385 675.,8 954.4 831,1 1099 0,16 0,05
0 9,669 6,321 531,8 999.,2 931,6 1118 0,2149 0,06
20 9,567 6,592 511,7 8979 9173 1140 0,211 0,062

Tableau 2.5 : Influence de la mise en plasticité du sol frottant sur les efforts sismiques induits

dans les pieux

Figure 2.8 : Extension de la plasticité dans le sol - Sol frottant (C=2 kPa; ¢=30)

a) y=0°

b) y=7°
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Figure 2.9 : Influence de la plasticité du sol frottant sur les efforts sismiques induits dans le
pieu du coin

2.3 Effet de groupe

On présente dans cette section une étude de I’influence de la plasticité sur 1’effet de groupe
des pieux sous chargement sismique. On présente uniquement les résultats dans le cas d'un sol
cohérent (C=50 kPa). Une analyse paramétrique est effectuée sur l'exemple de référence en
fonction l'espacement des pieux (S=3D, 3,75D, 4D, 5D). Les résultats sont données sur les
figures 2.10-2.12 et le tableau 2.6. On constate que la déformée en téte des pieux diminue
avec l'augmentation de l’espacement entre les pieux. Ce résultat peut étre attribué a
I’augmentation de la rigidité du systéme avec I’augmentation de 1’espacement entre les pieux.
Le moment fléchissant et 1’effort tranchant ne présentent pas une tendance réguli¢re. Lorsque
l'espacement entre les pieux descend de S=5 Dp a S=3,75 Dp, on observe un effet positif du
groupe qui se traduit par une réduction du moment fléchissant. Ce résultat est concordant avec

les résultats des études tridimensionnelles réalisées dans le domaine élastique sur l'effet de
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groupes des pieux et micropieux par Chung (2001) et Sadek (2003). Cependant, une
diminution de I'espacement a S=3Dp se traduit par un changement du profil du moment
fléchissant qui se rapproche de celui d'un pieu isolé, le moment fléchissant maximal ne se
produit pas en téte des pieux. Cette tendance est divergente avec celle obtenue pour un
comportement ¢€lastique du sol. En effet, si on examine l'extension de la zone de plasticité
dans le sol (Fig. 2.10), on remarque que pour un espacement S=3Dp, la zone entre les pieux
est plastifiée en raison de la forte interaction des pieux. Les pieux sont moins protégés par le
sol qui les entoure, ce qui entraine une forte courbure comme 1'illustre la déformée des pieux
pour un espacement S=3Dp (Fig 2.11). Pour cet espacement, on note une augmentation de

l'effort tranchant en allant vers la pointe des pieux.

Efforts dynamiques
Acc Acc
Pieu central Pieu extérieur

S masse chevétre

(m/s?) (m/s?) T max Mmax Tmax Mmax

(kN) (kN.m) (kN) (kN.m)
3D 9,002 6,12 483,1 1309 651,6 1363
3,75D 8,793 6,367 502,8 793,7 737 898

4D 8,312 6,272 482,8 888.4 693,7 998.2
5D 6,582 5,493 406,4 1211 529,1 1310

Tableau 2.6 : Influence de I’espacement entre pieux sur les efforts sismiques induits dans les
pieux (sol cohérent C=50 KPa, ¢=0°).
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S=3 Dp S=3,75 Dp

S=4Dp S=5Dp
Figure 2.10 : Influence de l'espacement entre pieux sur I'extension de la plasticité dans le sol

(Sol cohérent C=50 KPa, ¢p=0°)

10+

124

—+—8=5D

14

Figure 2.11 : Influence de ’espacement sur la déformée du pieu (sol cohérent, C=50 kPa,
¢=0°)
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Figure 2.12 : Influence de I’espacement entre pieux sur les efforts sismiques induits dans le
pieu extérieur (sol cohérent, C=50 KPa, ¢=0°)

2.3 Fréquence de chargement

La fréquence de chargement constitue un facteur important dans 1'étude des problémes
d'interaction sol-pieu-structure. Afin d'étudier l'influence de ce facteur sur la réponse de la
superstructure, nous avons réalisé des simulations numériques pour une gamme de fréquence
oscillant autour de la fréquence propre du massif et la superstructure ou le risque est le plus
significatif, afin de voir l'influence de la prise en compte de la plasticité sur le comportement
du systéme. 6 fréquences ont été choisies pour la fréquence de chargement : 0,335 Hz, 0,5 Hz,
0,67 Hz (=f] s01), 1,0 Hz (fréquence propre de la superstructure), 1,34 Hz et 2,1 Hz (=f; s1). Le
chargement imposé est harmonique et constitué de 10 cycles de chargement avec une
amplitude d'accélération de 0,2 g qui représente un séisme d'intensité moyenne. L'analyse a

¢été réalisée pour les deux types de sols cohérent et frottant.
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La figure 2.13 montre I’effet de la fréquence de chargement sur l'accélération maximale en
téte de la superstructure pour quatre types du sol : sol élastique, sol cohérent avec de faible
cohésion C=20 KPa, sol cohérent de cohésion moyenne C=50KPa et un sol frottant (C=2

KPa, 9=30°, y=20°).

Les amplifications maximales sont prépondérantes a la premiére fréquence fondamentale du
massif de sol. On constate une influence claire de la plasticité pour une fréquence de
chargement ¢égale a la fréquence fondamentale du sol (fi,/fi=1). Cette influence est plus ou
moins marquée en fonction du type et de la résistance du sol. A titre d'exemple,
I'amplification latérale en téte du pieu (resp. Superstructure) descend de 17 (resp. 23) a 6
(resp. 9) lorsque la plasticité est prise en compte dans le cas d'un sol frottant. Cette différence
est moins importante pour le sol cohérent avec une cohésion C=50 KPa. Pour la fréquence
fondamentale, les amplifications de la déformée en téte de pieu et de la superstructure pour le
sol cohérent (C=50 KPa, ¢=0°) est proche de celui obtenu en considérant un comportement

¢lastique du sol.

En dehors du sol cohérent avec une trés faible cohésion C=20 KPa, on constate que pour une
gamme de fréquence f;/f] située entre 0,5 et 2, un calcul élastique est suffisant pour toutes les
fréquences différentes que la fréquence fondamentale du sol. Cependant, un calcul plastique
s'impose lorsque la fréquence du chargement s'approche de la fréquence propre du sol ou

¢galement lorsqu'il s'agit d'un sol de caractéristiques mécaniques médiocres.
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Figure 2.13 : Influence de la fréquence du chargement sur la réponse sismique du systeme —
Accélération latérale maximale en téte de superstructure

2.4 Conclusion

Ce chapitre a comporté une analyse de l'influence du comportement non linéaire du sol sur la
réponse du comportement sismique du systeme sol-pieux-structure. L'analyse a été réalisée
pour deux sols types : sol cohérent et sol frottant. La plasticité du sol peut affecter d’une
maniére importante la réponse sismique du systéme. Pour un sol cohérent, la plasticité se
propage a partir de la base du massif ce qui amortit la transmission de I'énergie en surface et a
la superstructure. La prise en compte de la plasticité du sol aboutit a une atténuation des
efforts en particulier pour les sols meubles a faible cohésion. Pour un sol frottant, la plasticité
se propage a partir de la surface en raison du faible confinement du sol dans cette zone ce qui
dégrade la liaison sol-pieu. Dans ce cas, la plasticit¢ du sol conduit a une réduction de

I'amplification latérale dans la structure sans que les pieux soient soulagés. La mise en
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plasticité du sol autour de la téte des pieux, les rend plus vulnérables en raison de 1'absence de
la butée ce qui peut conduire a des moments fléchissants de forte ampleur. Les observations
post sismiques des pieux endommagés en téte montrent la formation d'un vide autour de la
téte des pieux. L'étude révele un effet de groupe positif jusqu'a une limite au dessous de
laquelle la forte interaction entre pieux peut altérer le sol qui se plastifie et aboutit a une forte
augmentation du moment fléchissant. Avec un espacement 3D, l'effet de groupe devient
préjudiciable. Cette conclusion contredit les résultats obtenus dans le domaine élastique ou on

obtient toujours un effet positif avec la diminution de 1'espacement.

Toutefois, nous signalons que le sol est représenté par un modele type Mohr-Coulomb avec
plasticité parfaite qui a tendance en général a surestimer la réponse de sol en terme de
déplacement. Ce choix est justifié par la simplicité et le nombre limité de paramétres de ce
modele en comparaison avec des modeles élastoplastiques avec écrouissage. La présente
analyse reste qualitative et doit étre complétée par des modélisations physiques en

centrifugeuses.
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CHAPITRE 3

Influence de I'Interaction sol-structure sur la réponse sismique des

batiments

Ce chapitre comporte une analyse de I’influence de I’interaction sol-fondation-structure
sur le comportement sismique des structures de type batiment. Le travail a été réalisé dans le
cadre de la thése de Louay Khalil (2009). L’analyse tridimensionnelle montre que la réponse
sismique de la superstructure dépend d’une maniére sensible de I’interaction sol-structure.
Cette derniére fait intervenir des mécanismes complexes qui dépendent du contenu fréquentiel
du chargement, des fréquences propres du massif du sol et de la structure et du comportement

non linéaire du sol. Ce travail a fait 1'objet des publications suivantes : A12, C9.
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3.1 Introduction

Le dimensionnement des batiments a l'action sismique est généralement mené avec
I’hypothése d’encastrement a la base (PS92, ATC-3, NEHRP-97). Cette hypothése néglige la
flexibilité du sol qui se traduit par une augmentation de la période fondamentale de la
structure (Bielak, 1975 et Stewart et al., 1999). Gazetas et Mylonakis (2000) ont montré que
I’augmentation de la période fondamentale de la structure n'est pas toujours bénéfique (Fig.
3.1). L’interaction sol-structure (ISS) peut avoir un effet nuisible sur la réponse de structure et
la simplification de I’effet d’ISS dans des codes sismiques peut conduire a une mauvaise

conception des structures.
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Figure 3.1 : Comparaison d'un spectre de réponse typique avec des spectres réels des

tremblements de terre (amortissement = 5%) (Mylonakis et Gazetas 2000)

Les derniéres actualisations des réglementations parasismiques comme le FEMA450 (BSSC,
2003) proposent des procédures simplifiées pour la prise en compte de 1’effet de 1’interaction
sol-structure en utilisant une approche de dimensionnement en déplacement. Ces procédures
sont basées sur les expressions traditionnelles de I’ISS, c’est-a-dire en gardant I’hypothése

d’un comportement linéaire-élastique pour le sol. Cependant, il est bien connu que le domaine
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du comportement linéaire-élastique du sol est trés réduit. Ce domaine est généralement

dépassé lors d’un séisme susceptible d’endommager la structure (Chin et Aki, 1991).

L’objectif de ce travail est d’analyser a 1’aide d’une modélisation numérique I’influence de
I’interaction sol-fondation-structure sur la réponse sismique des batiments. Dans un premier
temps, on propose une modélisation simplifiée ou l'interaction sol-fondation est représentée
par des ressorts linéaires. Un abaque est proposé pour une prise en compte aisée de cette
interaction dans 1’évaluation de la premiére fréquence des batiments en fonction d'un
parameétre représentatif de la rigidité relative sol-structure (Khalil et al 2007). Ensuite, on
présente les résultats d'une modélisation tridimensionnelle en différences finies intégrant dans
la méme analyse les différentes composantes du systéme, a savoir le sol, la fondation et la

structure et prenant en compte les non linéarités du sol.

3.2 Influence de l'Interaction Sol-Structure sur la fréquence fondamentale - Modéle

simplifié

Veletsos et Meek (1974) ont proposé 1’expression suivante pour déterminer la période

fondamentale d’une structure de type batiment en considérant la flexibilité de la fondation :

T kK kH
= 1+—4—

n (Eq. 3.1)
T ko k

[
T : période fondamentale de la structure en considérant I’ISS ;
T : période fondamentale de la structure encastrée a sa base ;

k{ et kH : rigidités de translation et de rotation de la fondation ;

H et k : hauteur et rigidité a la flexion de la structure.

Une expression similaire est recommandée par le réglement BSSC (2003). Stewart et al.
(1999) ont réalisé des expérimentations sur 57 batiments. Les essais ont été analysés a 1’aide
de formules simplifiées proposées par Velestos et Meek (1974), Velestos et Nair (1975) et
Bielak (1975). Ils montrent que ces formules donnent de bons résultats pour les structures a

un degré de liberté (1 DDL), mais qu’elles ne s’appliquent pas aux systemes a plusieurs DDL.
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3.2.1 Exemple numérique

Dans un premier temps, nous traitons un cas simple qui consiste en un portique en béton armé
constitu¢ de deux poteaux de section carrée de 53 cm de coté et une poutre représentant le
plancher de 30 cm d'épaisseur et de dimensions 5x5 m?. La structure repose sur des semelles
superficielles carrées en béton de 2 m de coté. Les ¢éléments de la superstructure sont
modélisés par des éléments poutres élastiques alors que l'interaction sol-fondation est
représentée par 6 ressorts : 3 en translation et 3 en rotation (Fig. 3.2). Le tableau (3.1) résume

les caractéristiques des matériaux.

Les rigidités des ressorts en translation et en rotation sont déterminées a 1’aide des formules

suivantes (Newmark & Rosemblueth 1971):

- Translation verticale : K, = (le ) ﬁzﬂ (Eq. 3.2)
-V

- Translation horizontale : K, =2(1+v)G, ﬁx\/z (Eq. 3.3)

- Rotation : K, = 1;‘/ G.B.(a?+b)\A4 (Eq. 3.4)

G : module du cisaillement du sol ;

A : aire de la fondation ;

a : dimension parall¢le a la direction du chargement sismique ;

b : dimension perpendiculaire a la direction du chargement sismique ;

. et [ : parametres dépendant du rapporta /b ;

v : coefficient de Poisson.

Le calcul des raideurs de ressorts pour I'exemple de référence donne :

Ky =115 000 kKN/m;
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Kn=100 000 KN/m;

Ko =100 000 kN.m/rd.

L'analyse modale effectuée permet d'obtenir la fréquence fondamentale de la structure {=7,23

Hz. Cette fréquence est de 18% inférieure a la fréquence de la méme structure supposée

encastrée a sa base (f,,=8,82 Hz).

Masse Module de Coefficient de Vitesse des Rigidité a la
volumique Young Poisson ondes sismiques flexion
y (KN/m’) E (MPa) v V(m/sec) | E,l, (kN.m?)
Sol 20 50 0,3 98
Superstructure 24.5 32 000 0,2 420 000

Tableau 3.1 : Caractéristiques mécaniques - Exemple de référence

8 —

h=4m
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Figure 3.2 : Mod¢le d’une structure a un seul étage
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3.2.2 Rigidité relative sol-structure K, - Portique a un étage
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L'analyse de l'influence de l'interaction sol structure sur la réponse sismique fait intervenir
plusieurs facteurs qui peuvent affecter la fréquence fondamentale de la structure. Pour un
portique simple comportant un seul étage et une seule ouverture, la fréquence fondamentale

peut s’exprimer sous la forme :
F:f(l/salpaEpahaA) (Eq. 3.5)

Cette équation montre que la fréquence fondamentale du systéme sol-fondation-structure dépend essentiellement

de 5 paramétres qui caractérisent le sol (Vs), la fondation (A) et la superstructure (h, E,, I,), avec :

Vs : vitesse de propagation des ondes de cisaillement dans le sol
E, et I, : module de Young et moment d’inertie des poteaux;

h : hauteur de 1'étage;

A : aire de la fondation.

A noter qu'une étude préalable a montré que la portée entre poteau et la forme de la fondation

n'ont pas une influence significative sur la fréquence.

Une étude paramétrique en fonction ces parametres a été effectuée dans le but de déterminer
un parameétre adimensionnel représentatif de la rigidité relative sol-structure K. Une série des

simulations numériques ont été réalisés pour les valeurs suivantes :

- Rigidité ala flexion Z, = 0,000139, 0,00135, 0,0131 et 0,1357 m".

- Hauteur deniveaus=2,4,7,10et 13 m.

- Module de Young E, = 20000, 32000 et 42000 MPa.

- Vitesse d’onde sismique V=98, 107, 140, 200, 250 et 300 m/s (sol rigide).

Le tableau 3.2 donne les valeurs du rapport F/F., (F : fréquence du portique ; Fe, : fréquence
du portique encastré a sa base) pour les cas étudiés. On peut noter que pour certaines
configurations (structures rigides sur sol mou), le rapport F/F., peut atteindre des valeurs

faibles, proches de 0,3, ce qui signifie que 1’interaction sol-structure conduit a une réduction

69



de I’ordre de 70% de la fréquence fondamentale du portique. La recherche d’une régression

multilinéaire du type :
Log(F/F,)=A xlog(V,)+ 4, xlog(h)+ A, x1log(E )+ 4, xlog({,,)  (Eq. 3.6)

donne A; = 0,233, A,=0,33, A3=-0,12 et A4 =- 0,07 avec un coefficient de détermination R?
= 0,76.

La normalisation des coefficients par A3 donne : 4,/4, -2, 4,/A4, ~-3 et A,/ 4, =0,75.

D’aprés ces résultats, on propose d’utiliser le paramétre adimensionnel suivant (Kg)

caractérisant la rigidité relative sol-structure (Fig. 3.3):

pXV. % hSF
— AO (Eq. 3.7)

)

Ay : surface de référence de 1 m?
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I

Vs h E, I,

) | (m | MPa) | (my | P
98 4 32000 | 0,000139 1
107 4 32000 | 0,000139 1
140 4 32000 | 0,000139 1
200 4 32000 | 0,000139 1
250 4 32000 | 0,000139 1
300 4 32000 | 0,000139 1
98 4 32000 0,00135 0,973
107 4 32000 0,00135 0,976
140 4 32000 0,00135 0,985
200 4 32000 0,00135 0,995
250 4 32000 0,00135 0,998
300 4 32000 0,00135 0,999
98 4 32000 0,01315 0,819
107 4 32000 0,01315 0,833
140 4 32000 0,01315 0,891
200 4 32000 0,01315 0,949
250 4 32000 0,01315 0,967
300 4 32000 0,01315 0,976
98 4 32000 | 0,135752 0,576
107 4 32000 | 0,135752 0,589
140 4 32000 | 0,135752 0,686
200 4 32000 | 0,135752 0,823
250 4 32000 | 0,135752 0,876
300 4 32000 | 0,135752 0,908
98 2 32000 0,01315 0,548
107 2 32000 0,01315 0,584
140 2 32000 0,01315 0,682
200 2 32000 0,01315 0,804
250 2 32000 0,01315 0,862
300 2 32000 0,01315 0,896
98 4 32000 0,01315 0,819
107 4 32000 0,01315 0,833
140 4 32000 0,01315 0,891
200 4 32000 0,01315 0,949
250 4 32000 0,01315 0,967
300 4 32000 0,01315 0,976
98 7 32000 0,01315 0,963
107 7 32000 0,01315 0,983
140 7 32000 0,01315 0,963
200 7 32000 0,01315 0,983
250 7 32000 0,01315 0,989
300 7 32000 0,01315 0,993
98 10 32000 0,01315 0,966
107 10 32000 0,01315 0,972
140 10 32000 0,01315 0,983
200 10 32000 0,01315 0,992
250 10 32000 0,01315 0,995
300 10 32000 0,01315 0,996
98 13 32000 0,01315 0,979
107 13 32000 0,01315 0,985
140 13 32000 0,01315 0,987
200 13 32000 0,01315 0,994
250 13 32000 0,01315 0,997

P 1
(vs) | (m) | (MPa)| (m"H | e
200 4 20000 0,00135 0,996
250 4 20000 0,00135 0,997
300 4 20000 0,00135 0,998
98 4 42000 0,00135 0,961
107 4 42000 0,00135 0,967
140 4 42000 0,00135 0,981
200 4 42000 0,00135 0,991
250 4 42000 0,00135 0,994
300 4 42000 0,00135 0,996
98 4 20000 0,01315 0,881
107 4 20000 0,01315 0,899
140 4 20000 0,01315 0,936
200 4 20000 0,01315 0,968
250 4 20000 0,01315 0,979
300 4 20000 0,01315 0,985
98 4 42000 0,01315 0,787
107 4 42000 0,01315 0,814
140 4 42000 0,01315 0,877
200 4 42000 0,01315 0,936
250 4 42000 0,01315 0,958
300 4 42000 0,01315 0,969
98 4 20000 | 0,135752 | 0,666
107 4 20000 | 0,135752 | 0,699
140 4 20000 | 0,135752 | 0,785
200 4 20000 | 0,135752 | 0,878
250 4 20000 | 0,135752 | 0,917
300 4 20000 | 0,135752 | 0,939
98 4 42000 | 0,135752 | 0,523
107 4 42000 | 0,135752 | 0,558
140 4 42000 | 0,135752 | 0,657
200 4 42000 | 0,135752 | 0,784
250 4 42000 | 0,135752 | 0,845
300 4 42000 | 0,135752 | 0,883
98 2 32000 0,1315 0,316
107 2 32000 0,1315 0,338
140 2 32000 0,1315 0,413
200 2 32000 0,1315 0,557
250 2 32000 0,1315 0,661
300 2 32000 0,1315 0,735
98 7 32000 0,1315 0,842
107 7 32000 0,1315 0,863
140 7 32000 0,1315 0911
200 7 32000 0,1315 0,954
250 7 32000 0,1315 0,971
300 7 32000 0,1315 0,978
98 10 32000 0,1315 0911
107 10 32000 0,1315 0,924
140 10 32000 0,1315 0,953
200 10 32000 0,1315 0,977
250 10 32000 0,1315 0,986
300 10 32000 0,1315 0,987
98 13 32000 0,1315 0,953
107 13 32000 0,1315 0,955
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300 13 32000 | 0,01315 1 140 13 32000 0,1315 0,974
98 4 20000 | 0,00135 | 0,981 200 13 32000 0,1315 0,988
107 4 20000 | 0,00135 | 0,985 250 13 32000 0,1315 0,993
140 4 20000 | 0,00135 | 0,991 300 13 32000 0,1315 0,995

Tableau 3.2 : Influence de K sur la fréquence fondamentale d'un portique a un seul étage et

une seule ouverture
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Figure 3.3 : Influence de la rigidité relative Ky sur la fréquence d’une structure a un seul
¢tage et a une seule ouverture (a partir des données du tableau 3.2)

3.2.3 Généralisation - batiments a plusieurs étages

L'étude a été ensuite généralisée pour des structures a plusieurs degrés de liberté en incluant
les parametres Ny, N, et N. (nombre d'ouvertures dans le sens longitudinal et transversal et
nombre d'étages respectivement). Ces résultats ont été reportés dans le plan (F/Fe,, Kg) en

prenant pour K¢ I’expression suivante :

N xN,x pxv’xh’ 4
K - \ 4, (Eq. 3.8)
N, xE, ><(Ip)3/4

A : désigne une valeur moyenne des surfaces de fondations
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On note que les valeurs du rapport F/F., s’ inscrivent dans un faisceau tres serré, ce qui indique
la possibilité d’utiliser I’abaque de la figure 3.4 pour déterminer la fréquence fondamentale
d’une structure a plusieurs niveaux et a plusieurs ouvertures en prenant en compte la rigidité
de I’ensemble sol-fondation a 1’aide du parametre « rigidité relative » donné dans 1’équation
3.8. Par ailleurs, on peut noter que l’augmentation du nombre d’ouvertures induit une
augmentation de la rigidité relative Ky, ce qui a pour effet de réduire I’influence de

I’interaction sol-structure sur la fréquence fondamentale du batiment.
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Figure 3.4 : Influence de la rigidité relative K sur la fréquence d’un batiment
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3.3 Influence de I'Interaction Sol-structure sur le comportement sismique des batiments

- Influence du comportement non linéaire du sol

La réponse sismique d'un ouvrage est fort dépendante des caractéristiques mécaniques et
géotechniques de la couche du sol proche de la surface. D'un autre coté, le comportement de
sol varie avec le niveau de sollicitations et de déformations qu'ils subissent. Les non linéarités
dans le sol apparaissent a petites déformations (10° a 10™). Toutefois, il faut faire la
distinction entre les déformations réversibles €lastiques, et les déformations résiduelles qui se
développent a des amplitudes plus élevées (10 a 10™). Les valeurs de ces seuils qu'on notera
vs et vy dépendent de la nature du sol caractérisé par son indice de plasticité¢ (Vucetic 1984).

Le tableau 3.3 et la figure 3.5 illustrent les différents domaines de comportement ainsi que la

description des modeles mathématiques qui peuvent étre utilisés dans l'analyse numérique.

Distorsion

0<y<y

Ys=Y =7V

YWY

Domaine
Représentation du sol

Meéthode d’analyse

Linéaire
Elastique linéaire

Linéaire

Hystérétique stabilisé
Viscoélastique

Linéaire équivalent

Fortement non linéaire

Lois incrémentales

Intégration pas a pas

Tableau 3.3 : Domaines de comportement et méthode d’analyse en fonction des seuils de

déformation

B0

S0

Tres petites
Af - défoammations

Indice de Plasticitg (%)
G
&

10 4 Ts

oL L

Petites
déformations

Yv

o s

Moyennes a Grandes
deformations

1.0E-03

1.0E-D4

Distorsion

1.0E-03

1.0E-02

Figure 3.5 : Seuils de déformation délimitant les domaines de comportement

La non linéarit¢ des sols réduit généralement I’amplification dynamique et affecte les

fréquences du systéme sol-structure. Les sites instrumentés par Field et al. (1997) ont montré
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une amplification deux fois plus faible que celle observée lors des répliques. Ce constat a été
interprété comme une conséquence du comportement non-linéaire des sols. Des observations
sismologiques (Archuleta, 1992 ; Anderson et al., 2001) indiquent que les non linéarités
apparaissent habituellement pour des sollicitations en accélération de I'ordre de 0,1 a 0,2g. Su
et al (1998) ont analysé les enregistrements sur les sites alluvionnaires situés dans le bassin de
San Fernando et de Los Angeles. Ils ont not¢é un effet des non linéarités pour des
enregistrements ayant une accélération maximale (PGA) au sol supérieure a 0,3g, ou une

vitesse maximale au sol supérieure a 20 cm/s.

Dans la suite, la réponse sismique du systéme sol-fondation-structure sera analysée dans les
différents domaines de comportement. L’¢tude est effectuée d’une maniere globale
tridimensionnelle en différences finies (Flac3D) en considérant dans un seul calcul les trois

¢léments du probléme, a savoir la structure, le sol et les fondations.

3.3.1 Analyse globale élastique

L’objet de cette analyse est de bien comprendre 1’influence de 1’interaction sol-structure sur la
réponse des batiments. Dans un premier temps, on suppose que le comportement est linéaire.
Ceci permet d’avoir des indications pour les chargements sismiques de treés faibles
amplitudes. Dans un second temps, on considére un comportement élastique non linéaire
prenant en compte la dégradation du module de déformation avec le niveau de déformation.
Cette analyse permet de traiter des chargements n’introduisant pas des déformations
irréversibles significatives (domaine hystérétique stabilis¢). Pour ce cas, le module de

cisaillement normalisé (M; = G/Gy) est décrit par 1’expression (Fig. 3.6) :

M? — a (Eq 39)
- I+exp(=(log(y) —x,)/b)

a, b et xy sont des paramétres du modele. Dans les simulations numériques, nous utilisons les

parametres suivants a= 1,017, b =-0,587 et xo = -0,633 (Seed & Sun, 1989).

Les calculs sont effectués avec des enregistrements sismiques réels (Fig. 3.7) dont I’amplitude

est normalisée pour obtenir une amplitude de vitesse de 40 cm/s
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L’exemple traité concerne un portique a une seule ouverture de 4 m de coté, fondé sur une
couche de sol de 15m de profondeur (Fig. 3.8). Le module de déformation du sol Ey varie

avec la profondeur selon I’équation 2.10 (Egs =20 MPa, p, = 100 kPa, A=0,5) :

A
p(z)
Pa (eq. 3.10)

Es(z)=Eos

La structure repose sur des semelles superficielles isolées de 2 m de coté. La masse du
plancher est égale a 80 tonnes. La rigidité et la fréquence de la structure, supposée encastrée a
sa base sont respectivement égales a Ky = 12149 kN/m et fi; =1,95 Hz. En utilisant I'abaque

de la figure 3.4, la fréquence de la structure en tenant compte de 1'ISS est {=1,84 Hz.

L=4 m

4m '(l'

L S S s

2w Clunge siznugque appligquée o la baze do mazaf de =0l

Figure 3.8 : Exemple de référence : Géométrie et maillage
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a) Réponse en champ libre

La figure 3.9 donne le profil de vitesse en champ libre obtenu avec 1’enregistrement de Chi-

Chi ; ce profil est comparé avec celui obtenu avec le méme chargement pour un sol ayant un

comportement ¢€lastique-linéaire. On note que I’amplification dynamique obtenue en surface

avec le modele non linéaire (0,85) est nettement inférieure a celle obtenue avec le modele

linéaire (2,24). L'analyse de Fourrier (figure 3.10) montre l'apparition de plusieurs pics pour le

mode¢le non linéaire surtout pour les basses fréquences. Ce résultat peut étre expliqué par la

forte diminution de la rigidité avec la déformation du sol. La figure 3.11 présente la distorsion

maximale induit par le chargement sismique. On note des déformations de I’ordre de 1%, ce

qui correspond a un module de cisaillement normalis¢ G/GO de ’ordre de 40% et un

amortissement de I’ordre de 15%.

Z (m)
©o (-]
/J/\— T

* \

12 -

-15

=—non linéaire

= = linéaire

Amp. normalisée

Figure 3.9 : Influence du modele de comportement sur la réponse du sol en champ libre

(Amplification de la vitesse) (enregistrement de Chi-Chi)
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Figure 3.11: Profil du cisaillement maximal en champ libre (Enregistrement Chi-Chi)

b) Systéme sol-fondation-structure

La figure 3.12 présente I’influence de la présence de la structure sur I’amplification
dynamique dans le sol. On note que cette présence induit une augmentation de 1’amplification
de 15% au voisinage de la surface par rapport a celle en champ libre. Le tableau 3.4 présente
I’influence du modéle de comportement du sol (élastique linéaire, élastique non linéaire) sur

la réponse sismique du systéme sol-fondation-batiment. On note que la non linéarité du sol
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induit une nette diminution de I’amplification latérale entre 50 et 60% pour la structure (A), la

fondation (B) et le champ libre (C). Cette diminution est accompagnée par une atténuation

sensible des efforts a la base de la structure : 1la réduction du moment fléchissant et de 1’effort

tranchant est égale a 45%.

L'analyse de Fourrier des réponses en champ libre et en téte de la structure est donnée sur la

figure 3.13. La structure filtre les différentes fréquences et on obtient un pic prépondérant au

voisinage de F = 1,6 Hz qui est une fréquence dominante du chargement et proche de la

fréquence propre de la structure.

Vitesse (m/sec) Efforts
Modéle | Champ libre | Fondation Structure Moment Effort Tranchant
(€) (B) (A) fléchissant (kN.m) (kN)
N
on 0.3368 0.3953 0.7164 238 160
linéaire
Linéaire 0,892 1,012 1,45 430 291

Tableau 3.4 : Influence du modéle de comportement sur la réponse sismique du systéme

sol-fondation-batiment (Enregistrement de Chi-Chi)
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Figure 3.12 : Influence de la présence de la structure sur ’amplification dynamique

(Modele non linéaire, enregistrement Chi-Chi)
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Figure 3.13 : Spectres du chargement et des réponses de la structure et en champ libre

(Modg¢le non linéaire, enregistrement Chi-Chi)
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La figure 3.14 donne le profil d’amplification de la vitesse dans le massif du sol. On note la
forte amplification de la réponse a I’enregistrement de Kocaeli par rapport a celle de

I’enregistrement de Chi-Chi, notamment dans la partie supérieure de la couche du sol

Le tableau 3.5 donne une comparaison des réponses de la structure aux enregistrements de
Chi-Chi et Kocaeli. La différence est beaucoup moins prononcée au niveau de la structure
(15%). Les efforts sismiques induits par les deux chargements sont de méme ordre de

grandeur.

La figure 3.15 donne les spectres de la réponse en champ libre et en structure. Concernant le
champ libre, on note I’apparition des pics a faibles fréquences dans la réponse a
I’enregistrement de Kocaeli. Ceci est conforme a la présence des basses fréquences dans le
spectre de ce chargement et a la présence des modes propres a basses fréquences pour le

massif du sol.

Concernant la réponse de la structure, on note 1’apparition des pics a faibles fréquences dans
la réponse a I’enregistrement de Kocaeli et la présence d’un pic majeur pour cet
enregistrement a la fréquence F =1,75 Hz. Pour I’enregistrement de Chi-Chi, on note la
présence d’un pic a la fréquence F = 1,52 Hz. Les pics majeurs sont proches de la « fréquence
fondamentale de 1’ensemble sol-fondation-structure ». A noter que cette « fréquence » n’est
pas intrinséque, car elle dépend du niveau de déformations induites lors du chargement

(modgele élastique non linéaire).

Vitesse (m/sec) Efforts
Chargement Champ libre | Fondation Structure Moment Effort Tranchant
© (B) (A) fléchissant (kN.m) (kN)
Kocaeli 0,709 0,69 0,83 247.8 162,2
Chi-Chi 0,3368 0,3953 0,7164 2383 159,5

Tableau 3.5 : Comparaison entre les réponses aux enregistrements Chi-Chi et Kocaeli

(Structure a un seul étage, modele €lastique non linéaire)
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Figure 3.15 : Influence du chargement sur les spectres de Fourrier

(Modgéle élastique non linéaire)

3.3.2 Analyse élastoplastique

Dans le domaine fortement non linéaire, des changements importants de la microstructure

(réarrangement des grains) interviennent, engendrant des déformations irréversibles, de

85



cisaillement et de volume, significatives. Ce type de comportement ne peut étre abordé que
par des modeles ¢€lastiques non linéaires. Les modeles €lasto-plastiques avec écrouissage sont
les mieux adaptés a la description de ce comportement. Cependant le modele élastique
parfaitement plastique avec le critére de rupture de Mohr Coulomb permet de décrire d'une
maniere acceptable le comportement des sols pulvérulents et des sols cohérents. 11 s'agit d'un
des modeles les plus couramment utilisés dans l'ingénierie géotechnique en raison de sa
simplicité¢ et du nombre réduit de ses parameétres. Ses paramétres ont un sens physique et
peuvent étre déterminés a partir des essais simples. Dans cette partie, on propose d’analyser
I’influence de la plasticité sur I’interaction sol-structure en utilisant un mod¢le élastique
parfaitement plastique avec le critere de Mohr-Coulomb. L’exemple traité est illustré sur la
figure 3.16. Il s'agit d'un batiment a cinq étages avec les mémes caractéristiques de l'exemple
traité¢ dans la section 3.3.1. Les analyses sont réalisées pour deux types différents de sol, un
sol cohérent et un sol frottant afin de caractériser l'influence de la plasticité pour chacune des
ces 2 catégories de sol. On se limitera aux résultats obtenus sous I’enregistrement de Chi-Chi
(V&= 40 cm/sec, f, = 1,53 Hz). En utilisant 1'abaque de la figure 3.4, la fréquence de la

structure en tenant compte de I'ISS est {=0,96 Hz.
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Figure 3.16 : Analyse ¢lastoplastique - batiments a cinq étages
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a) Sol cohérent

La figure 3.17 montre la variation de la vitesse latérale en différents points du systéme sol-
fondation-structure. On obtient une vitesse maximale de ’ordre de 0,954, 0,697 et 0,541
m/sec pour la structure, la fondation et la surface de sol, respectivement. On note une
amplification du mouvement en téte de structure de 80% par rapport au champ libre. La figure
3.18 illustre la zone plastifiée au cours du chargement. On note que la plasticité couvre la
moiti¢ inférieure du massif du sol et le voisinage de la fondation. La plasticité démarre a partir

de la base du sol cohérent en fonction du gradient de la déformation.

La figure 3.19 donne I’analyse de Fourier du chargement appliqué et de la vitesse en téte de la
structure. On note que la réponse de la structure présente deux pics. La fréquence du pic
majeur est proche de la fréquence fondamentale du massif du sol (f; = 1,08 Hz) et de la
premicere fréquence du systeéme sol-fondation-structure. La fréquence du second pic est proche

de celle de la fréquence du pic majeur du chargement (fo,= 1,53 Hz).

Le tableau 3.6 montre une comparaison entre les réponses élastique et ¢élastoplastique du
systéme sol-fondation-structure. On note que la plasticité du sol induit une réduction de
I’amplification du mouvement. Cette réduction se traduit par une diminution de 1’ordre de

26% de l'effort tranchant et du moment fléchissant.

Vitesse (m/sec) Efforts
Modéle Champ libre | Fondation Structure | Moment fléchissant | Effort Tranchant
© (B) (A) (kN.m) (kN)
Elastique linéaire 0,892 1,04 1,39 1106 755
Elastoplastique 0,541 0,697 0,954 823 557

Tableau 3.6 : Influence de la plasticité sur la réponse du systeéme sol-fondation-structure

(Sol cohérent)
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Figure 3.17 : Sol cohérent - Amplification de la vitesse latérale

Figure 3.18 : Sol cohérent - Extension de la plasticité dans le sol
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Figure 3.19 : Sol cohérent — Analyse de Fourier de la vitesse (Enregistrement de Chi-Chi)

a) Sol frottant

La figure 3.20 illustre I’extension de la plasticité induite par le chargement. On note que
la plasticité couvre quasiment I’ensemble du massif du sol. La figure 3.21 donne I’analyse de
Fourier du chargement appliqué et de la réponse de la structure. On note que la réponse de la
structure présente un pic majeur dont la fréquence (f = 1,1Hz) est proche de celle du massif du
sol et de la premicre fréquence du systéme sol-fondation-structure. Le second pic se produit a
une fréquence f = 1,5Hz. Sa contribution au mouvement est faible par rapport a celle du
premier pic. Le tableau 3.7 donne une comparaison entre les réponses ¢élastique et
¢lastoplastique. On note que la plasticité induit une forte diminution de 1'ordre de 40% de
l'effort tranchant et du moment fléchissant. La forte influence de la plasticité résulte de sa tres

forte extension dans le massif du sol.
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Vitesse (m/sec) Efforts
Modele Champ libre | Fondation Structure | Moment fléchissant | Effort Tranchant
© B) (A) (kN.m) (kN)
Elastique linéaire 0,892 1,04 1,39 1106 755
Elastoplastique 0,739 0,74 1,2 670 446

Tableau 3.7 : Influence de la plasticité sur la réponse du systéme sol-fondation-structure

Figure 3.20 :

(Sol frottant, Enregistrement de Chi-Chi)

Sol frottant - Extension de la plasticité dans le sol
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Figure 3.21 : Sol frottant — Analyse de Fourier de la vitesse (Enregistrement de Chi-Chi)

3.4 Conclusion

L’étude de I’influence de I’interaction sol-fondation-structure sur la fréquence fondamentale
des structures de type batiment a montré que I’interaction sol-structure peut réduire d’une
maniere trés importante la premiére fréquence des structures de type batiment. Un abaque a
¢té proposé pour la prise en compte d’une maniere simple de I’influence de cette interaction

dans le calcul de la premicre fréquence des batiments. Cet abaque fait intervenir la rigidité

relative sol-structure.

L’analyse tridimensionnelle du comportement sismique du systéme sol-fondation-structure a
montré que la réponse sismique de la structure dépend d’une maniere sensible de 1’interaction
sol-structure. Cette dernicre fait intervenir des mécanismes complexes qui dépendent du
contenu fréquentiel du chargement, des fréquences propres du massif du sol et de la structure
et du comportement non linéaire du sol. L'utilisation d'un mod¢le élastique non linéaire du sol
rend 1’analyse de I’interaction sol-structure trés complexe a cause de I’apparition de multiples
fréquences dans la réponse du massif de sol. L’influence de ces fréquences peut étre faible
dans le cas ou elles sont éloignées des fréquences dominantes du chargement. L’étude de
I’influence de la plasticité du sol sur I’interaction sol-structure a montré que la plasticité du

sol induit deux effets, a savoir un amortissement supplémentaire di a la dissipation par
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déformations plastiques et une réduction des « fréquences propres » du systéme sol-fondation
due a la réduction de la «rigidité » induite par la plasticité. L’ampleur de ’influence de la
plasticité dépend de son extension dans le massif du sol, qui dépend de I’amplitude du
chargement, de son contenu fréquentiel et des fréquences propres du systeme sol-fondation-

structure (SSFS).
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CHAPITRE 4

Comportement sismique des barrages en terre

Influence de I'Interaction eau-squelette

Ce chapitre traite d’un sujet important et complexe de géotechnique et de génie
parasismique. Il concerne une analyse numérique de l'influence de l'interaction eau-squelette
sur la réponse sismique des barrages en terre. Le travail a été réalis¢ dans le cadre de la these
de Youssef Parish (2007). L'analyse concerne un cas réel qui est le barrage Alaviyan situé au

nord de I'Iran. Le travail a fait I'objet des publications suivantes : A6, A8 et Co6.
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4.1 Introduction

Le premier effondrement de barrages sous chargement sismique reporté dans la littérature est
celui du barrage Augusta pendant le tremblement de terre a Charleston (Etats Unis) en 1886.
Une trentaine de barrage se sont complétement effondrés suite a un tremblement de terre
(USCOLD, 2000). Des données relatives au comportement de 400 barrages sous chargement
sismiques sont fournies par 'USCOLD (1984, 1992, 2000). La performance sismique des
barrages en terre a été directement liée a la nature du remblai utilisé et son compactage. Parish
et al (2009) ont démontré que le role mécanique du noyau d'argile est peu influent en
comparaison avec celui des recharges dans I'évaluation de la réponse sismique des barrages en

terre & noyau argileux.

Les approches pseudo-statiques sont les plus couramment utilisés pour l'estimation de la
stabilité des barrages en terre sous chargement sismique. Ces approches sont basées sur un
schéma statique trés simplifié ou l'action sismique est introduite sous forme d'une force
d'inertie proportionnelle au poids du sol susceptible de se déplacer. Ces méthodes sont
insuffisantes puisqu'elles négligent plusieurs aspects du probléme comme le contenu
fréquentiel du chargement, le comportement non linéaire des géomatériaux, le couplage fluide

squelette, la présence des hétérogénéités.

Depuis le séisme de San Fernando en Californie en 1971 (Ming et Li 2003), un progres a été
réalis¢é dans la compréhension du comportement sismique des barrages grace au
développement des méthodes numérique parallélement a une meilleure connaissance de
l'action sismique qui est facteur important pour évaluer l'aléa sismique. Cascone et Rampello
(2003) ont utilisé la méthode des éléments finis 2D avec un modele linéaire équivalente pour
évaluer le comportement dynamique non linéaire des barrages en terre. Hwang et al (2007)
ont utilisé le modele dans une analyse fréquentielle (Programme FLUSH, Lysmer et al 1975)
afin d'analyser la réponse sismique des barrages sous différentes niveau de chargement jusqu'a

0,7 g.

Ce chapitre présente une analyse numérique en différences finies (FLAC3D) de l'influence de
l'interaction eau-squelette sur la réponse sismique des barrages en terre. L'analyse concerne un
cas réel qui est le barrage Alaviyan situé au nord de I'Iran. L'analyse est conduite d'abord sous

condition non drainée, qui correspond a une analyse simplifiée de la réponse du barrage. Cette
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analyse ne fournit pas la variation de la pression d'eau ; elle constitue une premicre étape de
l'analyse de la réponse séismique du barrage en contraintes totales. Par la suite une analyse
couplée est conduite en contraintes effectives en utilisant le critére non associé de Mohr-
Coulomb. Cette analyse fournit la variation de la pression d'eau. Elle permet d’étudier

l'influence de la phase de 1'eau sur la réponse de barrage a un chargement sismique réel.

4.2 Comportement sismique des barrages - Analyse non drainée

L'exemple traité concerne un barrage en terre a noyau d'argile construit sur une couche de
fondation homogene et rigide avec une module de Young E=1000 MPa (Fig. 4.1). La figure
4.2 montre le spectre de Fourrier du barrage en vibration libre. Cette analyse permet de

déterminer les fréquences propres du barrage.

Le tableau 4.1 regroupe les caractéristiques mécaniques des différentes parties constitutives du
barrage. Le matériau formant les recharges est frottant. Le noyau d'argile est purement
cohérent avec une cohésion (non drainée) qui augmente avec la contrainte verticale effective

initiale selon la loi :
Cu:>"cu * o'y (Eq. 4.1)
Dans note cas, Aq =0,3

L'analyse non drainée est effectuée en contraintes totales. Le chargement sismique est celui du
tremblement de Terre de Kocaeli (Fig. 4.3) avec un contenu fréquentiel proche des fréquences

propres du barrage.
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Figure 4.1 : Géométrie du barrage - Analyse non drainée

Fondation

4—N—>4¢>

Parameétres Unités Noyau Recharge Fondation
Poids volumique sec (yq) (kN/m”) 18 20 22
Poids volumique saturé (ys,) (kN/m”*) 21 25 25
Angle de frottement (¢) °) 0 35 35
Cohésion (C') (Pa) 0,30%c,’ 100 0,2e6
Module de Young (E) (MPa) 40 60 1000
Coefficient de Poisson (v) 0,3 0,3 0,25
Module de Cisaillement (G) (MPa) 15 23 400

Tableau 4.1 : Résumé des principales caractéristiques des matériaux du barrage

non drainée

- Analyse
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Figure 4.2 : Spectre de Fourrier de la vibration libre du barrage
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Figure 4.3 : Chargement sismique - Sé¢isme de Kocaeli (1999)

Résultats

La figure 4.4 montre l'extension de la plasticité dans le barrage au pic de chargement. La
plasticité est induite dans la quasi-totalité du barrage. Les déplacements résiduels sont donnés

a la figure 4.5. Ces déplacements sont situés au quart supérieur et aux extrémités du barrage
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avec des déplacements qui atteignent 1 m, ce qui montre l'approche de l'instabilité dans ces

zones latérales a faible confinement.

La figure 4.6 montre 1'amplification sismique de la vitesse le long de 1'axe vertical du barrage
et a mi hauteur. Cette amplification augmente en allant de la base du barrage pour atteindre un
maximum poursuivi d'une diminution dans le quart supérieur. Cette réponse refléte une
combinaison de deux premiers modes du barrage. La figure 4.7 montre une comparaison entre
le spectre de Fourrier normalisé de la vitesse obtenue en créte du barrage avec celui du
chargement. La réponse en vitesse révele un pic dominant a f=1,35 Hz ce qui est proche de la

deuxieme fréquence du barrage.

Block State

None
shear-n shear-p
shear-p

Figure 4.4 : Analyse non drainée - Extension de la plasticité dans le barrage (Séisme de

Kocaeli)
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Figure 4.5 : Analyse non drainée - Déplacements résiduels (Séisme de Kocaeli)
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Figure 4.7 : Analyse non drainée - Spectre de Fourrier de la réponse du barrage / chargement

(Séisme de Kocaeli)

4.3 Analyse couplée

Dans cette section, la réponse sismique du barrage est étudiée a 1'aide d'une analyse couplée en
contraintes effectives. Cette analyse prend en compte l'interaction entre la phase solide et la
phase liquide. Le tableau 4.2 résume les caractéristiques des ¢léments constitutifs du barrage.
La réponse du barrage sera comparée a celle obtenue en analyse non drainée sous le
chargement de Kocaeli et sous un autre chargement (Tabas) afin de vérifier le domaine de

validité de 'analyse non drainée.
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Parameétres Unités Noyau Recharge Fondation
Poids volumique sec (yq4) (kN/m3) 18 20 22
Poids volumique saturé (y,) (kN/rn3) 21 25 25
Angle de frottement (¢) ©) 15 35 35
Angle de dilatance (y) ©) 3 10 3
Cohésion (Pa) 0,1 e6 100 0,2¢6
Module de Young (E) (MPa) 40 60 1000
Coefficient de Poisson (v) 0,3 0,3 0,25
Porosité (n) 0,3 0,5 0,3
Coefficient de perméabilité (k) cm/s 9,8e-7 9,8e-5 2,.94¢e-4

Tableau 4.2 : Résumé des principales caractéristiques des matériaux du barrage - Analyse

couplée

Résultats

Block State

None
shear-n shear-p
shear-p

Figure 4.8 : Analyse couplée - Extension de la plasticité dans le barrage (Séisme de Kocaeli)
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Figure 4.9 : Analyse couplée - Déplacements résiduels (Séisme de Kocaeli)
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Figure 4.10 : Analyse non drainée - amplification de la vitesse latérale (Séisme de Kocaeli)

103



4.3.1 Comparaison analyse couplée / analyse non drainée
Séisme de Kocaeli

La figure 4.11 montre une comparaison de l'amplification latérale du sol le long de l'axe du
barrage pour les deux analyses couplée et non drainée. La réponse est une combinaison de
deux premiers modes propres. Cependant, on note pour l'analyse non drainée une
amplification latérale plus importante et une contribution du deuxiéme mode plus marquée.
L'analyse en spectre de Fourrier confirme cette tendance ou on observe pour 1'analyse couplée
deux pics d'amplitude comparable correspondant aux fréquences f=0,65 Hz et 1,35 Hz tandis
que l'analyse non drainée donne un pic dominant a la fréquence f=1,35 Hz. Ce type d'analyse
conduit a une surestimation de la rigidité du barrage et en conséquence une surestimation de

sa fréquence de réponse.

Couplée Non drainée
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0.7

0.6
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0 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 26 28 3
viV

Figure 4.11 : Amplification de la vitesse - Comparaison analyse couplée / Analyse non

drainée (Séisme de Kocaeli)
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Figure 4.12 : Spectre de Fourrier de la réponse sismique en téte de barrage - Comparaison

analyse couplée / Analyse non drainée (Séisme de Kocaeli)
Séisme de Tabas

Afin d'étudier l'influence du chargement sismique et son contenu fréquentiel, I'analyse non
drainée a ¢ét¢ comparée a l'analyse couplée en utilisant un autre enregistrement qui est celui de
Tabas (Iran) avec une amplitude maximale de la vitesse normalisée a 40 cm/s (Fig. 4.13). On
note une fréquence dominante du chargement relativement faible f=0,5 Hz. Les résultats sont
données sur la figure 4.14 et 4.15. On note une différence moins significative de la réponse
des deux analyses que dans le cas du séisme du Kocaeli. L'amplification maximale de la
vitesse est légerement supérieure a celle obtenue dans le cas du séisme de Kocaeli avec des
combinaisons des deux premiers modes propres, avec une contribution plus élevée du
deuxieme mode dans le cas de l'analyse non drainée. Dans les deux analyses, la fréquence de

réponse dominante du barrage correspond a celle du chargement sismique f=0,5Hz.
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Figure 4.13 : Séisme de Tabas : a) Vitesse b) Spectre de Fourrier
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Figure 4.14 : Amplification de la vitesse - Comparaison analyse couplée / Analyse non

drainée (Séisme de Tabas)
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Figure 4.15 : Spectre de Fourrier de la réponse sismique en téte de barrage - Comparaison

analyse couplée / Analyse non drainée (Séisme de Tabas)
4.4 Conclusion

Ce chapitre a comporté une étude numérique du comportement sismique des barrages en terre
en considérant la présence de la phase de l'eau. L'analyse est initialement conduite sous
condition non drainée, qui correspond a une analyse simplifiée de la réponse du barrage. Le
calcul est effectué en contraintes totales; il ne permet pas d'évaluer 1'évolution de la pression
de l'eau. L'analyse non drainée est comparée a une analyse couplée plus réaliste. Les
simulations numériques montrent une forte influence du contenu fréquentiel du chargement
sismique. L'analyse non drainée a tendance a surestimer la réponse du barrage et peut
conduire a une surestimation de la rigidité du barrage et sa fréquence de réponse. Une analyse
couplée est recommandée dans l'analyse de la réponse sismique des barrages puisqu'elle tient
compte de l'interaction fluide-squelette. Cependant le comportement du sol a été décrit par un
crittre de Mohr-Coulomb non associé. Ce modele est largement utilisé en ingénierie
géotechnique. Il n'est pas trés adéquat pour une analyse couplée sous un chargement sismique
¢levé. La pression de 1'eau est fortement liée a la déformation volumique de la squelette d'ou
l'intérét de l'utilisation d'une loi de comportement plus sophistiquée qui permet de mieux

décrire le comportement de sol et I'apparition de la plasticité a faible sollicitation.
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II. DEUXIEME THEMATIQUE

Modélisation numérique du Comportement des infrastructures de

transport
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L'analyse du comportement des infrastructures de transport et leur dégradation constituent une
préoccupation majeure des maitres d'ouvrage et des gestionnaires des réseaux routiers.
Plusieurs travaux de recherche ont été consacrés a 1'étude du comportement et des
mécanismes d'endommagement des chaussées routicres et des infrastructures ferroviaires.
Compte tenu des complexités de ce probléme (comportement non linéaire, chargement
complexe, couplage thermo-mécanique..), la modélisation numérique permet d'évaluer d'une
maniére satisfaisante la réponse de ces ouvrages et d'évaluer les méthodes de réparation et de
renforcement. Ces modélisations doivent étre complétées par l'observation de terrain/retour

d'expériences et des validations expérimentales.

Cette partie du mémoire est dédiée a des problématiques de la géotechnique routicre et les

infrastructures de transport. Elle est présentée en 2 chapitres :

Le premier chapitre présente un modéle numérique pour analyser l'orniérage des chaussées
flexibles. Le mod¢le prend en considération l'influence de la température et les conditions
réelles de trafic. La confrontation des résultats numériques aux essais en vraie grandeur
montre que le modele reproduit d'une maniére satisfaisante le comportement de la chaussée.

Le mode¢le est appliqué a I’analyse de ’orniérage des voiries urbaines.

Le deuxieme chapitre a pour objet I’analyse des nuisances vibratoires induites en milieu
urbain par le transport. L'analyse est effectuée par une modélisation numérique ou la réponse
dynamique du véhicule a un défaut de chaussée est dans un premier temps modélisée par un
modele discret, elle est ensuite couplée a un modele tridimensionnel en différences finies. Le
mode¢le proposé est validé sur des mesures réelles. Il constitue un outil efficace pour mieux
comprendre l'atténuation de ces nuisances dans le sol et leur influence sur les structures et

permet d’analyser les stratégies d'isolation.

Une partie relative a la présente thématique de recherche a été réalisée dans le cadre du projet
du pole de compétitivité Itrans "Voie sur dalle grande vitesse NBT". Le systéme de voie
envisagé vise a remplacer le support traditionnel de la voie ballastée par un support sur dalle
bétonnée qui possede une durée de vie plus élevée. Le projet étant a caracteére confidentiel, le

travail ne sera pas présenté dans le rapport.
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CHAPITRE 5

Modélisation numérique du comportement mécanique des

chaussées souples : Application a I’analyse de I’orniérage

Ce chapitre comporte une contribution a 1’¢laboration d’une modélisation des
chaussées souples par ¢léments finis. La modélisation permet de mieux comprendre le
mécanisme de formation et de développement de I’orniérage. Le travail a été réalisé dans le
cadre de la these de Bassem Ali en collaboration avec le laboratoire des voies de circulation
(LAVOC) de I'EPFL. Le mod¢le a été validé sur des essais en vraie grandeur effectués au
LAVOC. 1l prend en considération l'influence de la température et les conditions réelles de

trafic. Ce travail a fait 1'objet des publications suivantes :A7, A9, A10, C7.
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5.1 Introduction

Au cours des dernic¢res décennies, 1’évolution du trafic lourd et des charges a eu pour effet de
réduire la durée de vie des chaussées. Le développement rapide du trafic accélére I’apparition
de la dégradation prématurée notamment 1’orniérage. Ce mode de dégradation est
actuellement devenu un mode fondamental de défaillance possible des chaussées souples
(Collop et al. 1995, 1997, Archilla et al. 2000, Skok et al. 2002, Zaniewski et al. 2003 et
Haddock 2005). L'orniérage peut atteindre des profondeurs critiques mettant en péril la
sécurité des usagers. Plusieurs facteurs peuvent influencer le développement de 1’orniérage en
particulier les propriétés mécaniques des matériaux de la chaussée, les conditions
d'exploitation (type de pneus, charge/essieu, vitesse de déplacement, pression de gonflage de

pneus) et les facteurs environnementaux.

La prévision rationnelle de I’orniérage, avec intégration des tassements sur toute 1’épaisseur
des couches, constitue un des défis majeurs de la géotechnique routiére. Une bonne
compréhension du mécanisme de son développement est donc nécessaire afin de réduire les
couts de maintenance. Les résultats des essais accélérés des chaussées servent comme
indicateurs de la performance des chaussées. Cependant, en raison de la courte durée de ces
essais et les conditions de trafic qui sont différents de ceux imposées par le trafic en
conditions réelles, ces essais ne peuvent pas donner a eux seuls un point de vue quantitatif sur
la performance des chaussées a long terme (orniérage). La modélisation numérique semble
étre un outil permettant d’évaluer raisonnablement le comportement des chaussées a
I’orniérage. Les chaussées souples sont composées de couches de matériaux différents avec
des comportements relativement complexes : dépendant ou indépendant du temps, réversible
ou irréversible et dépendant ou indépendant de la température. Une étude fine de ce
comportement nécessite le développement d’un modéle numérique qui peut reproduire la

structure de la chaussée et le comportement de ses différents matériaux.

Le présent travail constitue une contribution a 1’¢laboration d’une modélisation des chaussées
par éléments finis. La modélisation permet de mieux comprendre le mécanisme de formation
de ’orniérage et d’analyser le role de différents facteurs dans 1’apparition de ce phénomene.
Apres une synthése de différentes méthodes d'analyses et modeles disponibles dans la

littérature, nous présentons le modéle numérique proposé pour l'analyse de l'orniérage en
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considérant un comportement ¢élasto-viscoplastique pour les couches de surface et un modele
¢lastoplastique pour les couches inférieures. Le modéle prend en compte la variation de la
température et les conditions réelles de trafic (surface du contact, déplacement transversal,
vitesse du déplacement.....). Aprés une description du modéle, nous présentons les résultats
de validation sur des essais en vraie grandeur effectués au laboratoire de voies et circulation
(LAVOC) en Suisse, (Perret et al. 2001, Perret 2003). La derni¢re partie expose quelques
applications du modele comme la prédiction de I'orniérage et le choix de la stratégie de

réparation (Ali et al 2008, 2009).

5.2 Méthodes d'analyse

L’orniérage de la chaussée est causé par trois mécanismes différents (Simpson, 2001, White et

al. 2002) :
- la déformation plastique permanente verticale dans la couche de surface;
- le fluage latéral dans la couche de surface;
- la déformation des couches inférieures;

Les orniéres dans les chaussées souples peuvent étre classées en fonction de leur forme (Fig.

5.1):

- les ornicres d'usure qui sont dues a la perte progressive des particules de granulats

de la couche de surface;

- les ornieres d’instabilité qui sont dues au déplacement latéral des matériaux dans la

couche de I’enrobé bitumineux;

- les orniéres structurelles qui sont dues a la déformation verticale permanente dans les

couches inférieures.
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orniére d'usure orniére structurelle oniére d'instabilité

Figure 5.1 : Types d’ornieres dans les chaussées souples (White et al. 2002)

Plusieurs méthodes ont été proposées pour évaluer 'orniérage des chaussées a partir d'un
traitement statistique des ornicres qui relie le volume du trafic a la déformation maximale a la
surface de la couche de support. Ces méthodes sont basées sur les résultats des essais réalisés
a 'AASHO. La premicre catégorie donne le nombre limite de cycles de passage Ny afin de
limiter la déformation verticale permanente €, au sommet de la couche de sol (Brown 1978).
Dans la deuxiéme catégorie, le taux d'orniére est corrélé avec le nombre d'essieux simples
équivalent (Equivalent Single Axle Loading ESAL) et de la contrainte de compression a la

base de la couche du béton bitumineux (Finn et al 1986, Chen et al 2004).

Sur le plan expérimental, les essais accélérés réalisés en laboratoire a l'orniéreur sont
considérés satisfaisants pour 'obtention d'une évaluation raisonnable de la performance des
chaussées (Uzarowski et al 2004). Toutefois les essais accélérés in situ permettent de réaliser
des essais sur une chaussée a 1'échelle réelle (Manege de fatigue du LCPC, Halle Fosse au
LAVOC-EPFL). On peut reproduire en moins d'une semaine le trafic poids lourd supporté par
une chaussée a fort trafic pendant un an. Ce type d'essai est essentiellement réalisé¢ dans le
cadre des travaux de recherche sur le comportement des chaussées, leur modélisation et leur

dimensionnement.

Plusieurs auteurs ont propos¢ des modeles pour étudier la résistance des chaussées a
l'orniérage. Certains se sont intéressés a l'orniérage d'instabilité en considérant un modele de
fluage pour la couche de surface associé¢ a un comportement élastique (White et al 2002) ou
¢lastoplastique (Olsson et al. 2000) pour les couches inférieures. D'autres auteurs comme
Saleh et al. (2003) ont supposé que 1'orniérage est essentiellement structurel. Ils ont adopté un

modele élastoplastique avec un critére de Drucker-Prager pour les couches inférieures en
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négligeaient la couche de surface. Toutefois, ces auteurs n'ont pas pris en compte 1'influence

de la température qui est un facteur essentiel dans le développent de 1’orniérage.

Concernant le chargement, 1'empreinte d'un pneu sur la chaussée est souvent représentée par
un disque a pression uniforme ce qui permet de réduire le probléme tridimensionnel a une
formulation axisymétrique. Hua et White (2002) on utilis¢ une surface rectangulaire (0,8712L
x 0,6L) avec une pression uniforme ou L= \/m et As= charge du pneu / pression de
gonflage du pneu. Les mesures effectuées par De Beer et al. (1997) et Blab et Harvey (2002)
montrent que I'empreinte d'un pneu comporte de bandes de roulement avec une pression non

uniforme.

5.3 Modéle numérique

Une bonne modélisation de I'orniérage nécessite une bonne description du comportement des
matériaux de la chaussée et en particulier celle de l'enrobé bitumineux, conjointement a une

modélisation réaliste du chargement.

5.3.1 Modeles de comportement

Les propriétés thermo mécaniques de 1'enrobé bitumineux ont une influence significative sur
les déformations permanentes, cause de 1'orniérage. Le comportement de 1’enrobé bitumineux
sera décrit par un modele élasto-viscoplastique qui prend en compte ’influence de la

température.

La déformation élastique de 1'enrobé bitumineux est une fonction de la température T, de la
contrainte ¢ et de la fréquence de chargement f.. Le mode¢le proposé utilise la loi de Hooke en

tenant compte de ces parameétres :
&=fT,0.1,) (Eq. 5.1)

L’effet de la fréquence de chargement est déterminé sur la base des mesures expérimentales.

L’influence de la température est prise en compte a 1’aide du modéle d’Ullidtz (1998) :
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E.=E, exp(aE [T -Tw/v]) (Eq. 5.2)

E,.;: Module d’¢élasticité a la température de référence (Trer = 25°C)
ag: Paramétre du modéle.

Concernant la partie permanente des déformations, on adopte un modele élasto-plastique
couplé a une loi de fluage en puissance. Ce modele a été utilisé par plusieurs auteurs pour
analyser 1’orniérage (Olsson et al. 2000, Hua et White. 2002, White et al. 2002 et Chehab et
al. 2003).

g\!p :Alo.ntm-H (Eq. 5.3)
Oun, m et A' sont des paramétres qu’on peut déterminer a partir des essais de fluage.

L’influence de la température est introduite par le principe de superposition temps -

température (Chehab 2002, Chehab et al. 2003). Avec ce principe, I'équation (5.3) devient :

e’ (T) — A’(CIT ):}r[t:rlo_némﬂ

(Eq. 5.4)

&= ZL/(ar) (ar)

7 désigne le temps réduit ; " est un parametre du modele.

La surface d’écoulement est décrite par le critére de Von Mises :

F=q-c (Eq. 5.5)

¢ est la cohésion de matériaux.

Le comportement des couches d’assises et de support est décrit a I’aide d’un modéle
¢lastoplastique utilisant le critere de Mohr-Coulomb. La loi de Hooke est utilisée pour la

partie €lastique.
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5.3.2 Modele du chargement

Le modéle du chargement concerne le temps de passages €équivalent et la modélisation de la

charge du pneu (surface et pression de contact).

5.3.2.1 Temps de passages

Pour la représentation du temps de passages, nous avons procédé a différentes simplifications
sur la base des travaux de Fang (2001). La simplification de temps d’un passage consiste a
remplacer l'application pas a pas du chargement sur le chemin de passage, par un seul
incrément de chargement appliqué sur tout le chemin de passage. La deuxieme simplification
est liée au nombre de passages N. Dans ce cas, nous proposons de remplacer le calcul des N
incréments de temps T par un calcul avec un seul incrément de temps égal NxT ce qui a
permis de réduire fortement le temps de calcul (Olsson et al. 2000, Fang 2001, White et al.
2002).

5.3.2.2 Surface et pression de contact pneu/chaussée

L’empreinte de contact surfacique d’un pneu sur la chaussée est souvent approchée par un
disque a pression uniforme qui permet de réduire sous certaines conditions le probléme
tridimensionnel a une formulation bidimensionnelle axisymétrique. Cette simplification peut
étre une source d'erreur sachant que I’empreinte réelle d’un pneu peut avoir une géométrie
quelconque s’approchent davantage d’un rectangle ou d’une ellipse, et que la pression de
contact n’est pas forcément uniforme. La modélisation de I’empreinte réelle avec des bandes
de roulement et pressions de contact différentes (Fig. 5.2a) est complexe notamment avec le
déplacement transversal. D’ou, I’intérét de procéder a des simplifications du chargement sans

introduire des imprécisions notables. Les simplifications suivantes ont été examinées :

= Mod¢lisation par une surface rectangulaire (Fig. 5.2b) de dimensions déduites des
mesures de I'empreinte réelle (espaces vides entre bandes inclus) avec une pression de

contact uniforme (p, = charge par essieu / surface proposée) (modele - chargement 1)

= Modélisation en utilisant la simplification traditionnelle proposée dans la littérature

(Fig. 1c) : A¢=0,5227 L* (Hua et White 2002, White et al.2002, Blab et Harvey 2002)
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avec une pression de contact égale a la pression de gonflage du pneu pg (modéle -

chargement 2)

5.3.2.3 Vérification du modéle de chargement

Une analyse tridimensionnelle avec le logiciel ABAQUS a été effectuée afin d'évaluer les
simplifications proposées dans le cas d'un pneu super single avec une charge/essieu de 8
tonnes et une pression de gonflage de 600 kPa (250000 passages a 30°C). Les données de
calcul ont été déterminées a partir de mesures d’empreintes réalisées au LAVOC (Perret et al.

2001, Perret 2003).

La structure utilisée est composée de trois couches : une couche d'enrobé bitumineux de 15
cm, une couche d'assise de 40 cm et une couche de fondation de 20 cm en béton supposée tres
rigide. La figure 5.3 donne le maillage retenu dans l'analyse et les tableaux 5.1a et 5.1b

donnent les parameétres des matériaux utilisés.

La figure 5.4 donne les résultats obtenus avec les trois modélisations. Malgré 1’accord sur la
profondeur maximale, on constate que le modele - chargement 1 donne un meilleur accord
avec le cas de référence. Les déformations de cisaillement obtenues avec ce modele sont
comparées au cas de référence a la figure 5.5. On constate un trés bon accord entre les deux
résultats. A noter que les déformations de cisaillement ont une influence significative sur le
développement de l'orniérage. Des résultats similaires ont été obtenus avec des pneus
jumeaux (Ali. 2006). Dans la suite, les modélisations numériques seront effectuées avec la

premiere simplification.
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Couche de surface
en enrobé
bitumineux
E (MPa) 2300
A (N-1s-1 1,2E-6
cm2)
n 0,88
m -0,51

Tableau 5.1a: Propriétés de la couche de surface utilisées dans la vérification de la

modélisation du chargement (T=30°C)

Couche d’assise Coche de fondation
E (MPa) 400 20000
Angle de frottement, ¢ (°) 35 -
Cohésion, c (kPa) 10 -
\Y 0,35 0,15

Tableau 5.1b: Propriétés de la couche de base utilisées dans la vérification de la

modélisation du chargement (T=30°C)
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a) Empreinte réelle (Perret 2003)
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Figure 5.2 : Mod¢lisation de la charge du pneu super single (charge/essieu = 8 tonnes,

pression de gonflage = 600 kPa)
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15 cm

40 cm

20 cm

Figure 5.3 : Maillage utilisé pour évaluer les simplifications relatives a la charge du pneu
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Figure 5.4 : Influence de la modélisation du chargement sur le déplacement vertical

(charge/essieu = 8 tonnes, pression = 600 kPa, 25000 passages a 30° C)
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Figure 5.5 : Influence de la modélisation du chargement sur la déformation de cisaillement

(charge/essieu = 8 tonnes, pression de gonflage = 600 kPa, pneu super single)

5.4 Validation du modéle numérique

La validation du modé¢le proposé a été effectuée sur des essais en vraie grandeur réalisés au
LAVOC (Perret et al. 2001, Perret 2003). La figure 5.6 montre la structure de la chaussée qui

est composée de :

e une couche de roulement de 3 cm d'enrobé bitumineux MR 11 selon les normes suisses;

e une couche de liaison de 14 cm d'enrobé bitumineux (classique) HMT22s selon les
normes suisses;2

e une couche d'assise de graves (0/60 mm) composée de deux parties de 20 cm d’épaisseur;

e une couche sol de support de sable fin (0/2 mm) de 129 cm.
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couche de surface

W
3cm MELL

)
14 cm HMT

Figure 5.6 : Chaussée utilisée dans les essais en vraie grandeur

11 faut noter que, le dimensionnement a été effectu¢ de sorte que les déformations verticales
au sommet de la couche de sol de support restent limitées, pour éviter I’orniérage structurel di

a la dégradation des couches inférieures.

Les simulations numériques ont été effectuées avec les conditions réelles d’essais, a savoir :
charge / essieu de 11,5 tonnes; vitesse de déplacement de 12 km/h ; pression de pneus de 800
kPa ; température de 50°C a l'interface entre la couche de roulement et les couches de base.

Les tableaux 5.2a et 5.2b donnent les parameétres utilisés.

La figure 5.7a présente une comparaison entre la modélisation numérique et les mesures
effectuées. Conformément aux résultats de mesures, on constate que le modele reproduit
correctement les phases de développement de 1'orniérage (initiation et propagation). Ces deux
phases correspondent respectivement a la densification de 1’enrobé bitumineux (initiation) et
au fluage (propagation). Concernant la propagation de l’orniérage, on remarque que les
résultats numériques se situent entre les résultats des deux essais réalisés. D'un autre coté, la

figure 5.7b donne 1’évolution de la forme de I’orniérage en fonction du nombre de passages.
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On note un bon accord entre les essais et la modélisation, notamment en ce qui concerne le

développement de bourrelets.

La comparaison effectuée avec les résultats des essais montre que le modéle numérique
reproduit d’une manicre satisfaisante le comportement de la chaussée a long terme (a
I’orniérage). Il peut ainsi servir a I’analyser des mécanismes de développement de I’orniérage

sous différentes conditions d’exploitation.

Couche en enrobé bitumineux
HMT22s MRI11
E (MPa) 239 277
A (N-1S-1 1,74 E-5 2,75 E-5
cm2)
n 0,88 0,89
m -0,51 -0,5

numérique (T=50°C)

Couche de sol de | Coche de
d’assise support fondation
E (MPa) 400 90 20000
Angle de frottement, ¢ 35 30 i
)
Cohésion, ¢ (kPa) 10 1 -
1% 0,35 0,35 0,15

Tableau 5.2a: Propriétés des couches de surface utilisées dans la validation du modéle

Tableau 5.2b : Propriétés de la couche de base et de fondation utilisées dans la validation du

modéle numérique
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Figure 5.7 : Validation du modéle numérique sur des essais en vraie grandeur (pneu super

single, charge/essieu = 11,5 tonnes, pression de gonflage = 800 kPa et 50°c)
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5.5 Analyse paramétrique et Applications

Cette partie présente quelques applications du modéle comme l'analyse de l'orniérage de
I’orniérage en milieu urbain, la performance des enrobés a module élevé et le choix de la
stratégie de réparation des chaussées dégradées. Dans la suite, nous considérons une structure

de chaussée identique a celle utilisée dans la partie de validation (Fig. 5.6).

5.5.1. Analyse de l’orniérage des voiries urbaines

Le développement de ’orniérage en milieu urbain présente des spécificités qui sont liées aux
faibles vitesses de circulation (vitesse moyenne de 50km/h) et a la concentration de passages
de véhicules a cause de I’absence de déplacement transversal des roues. L analyse est réalisée
avec une vitesse de circulation de 50 km/h, sans déplacement transversal ou avec un
déplacement transversal réduit de 0,2 m. Les résultats seront comparés a ceux obtenus sur une
voie avec une vitesse de circulation de 90 km/h et un déplacement transversal de 0,4 m. La
température de la couche d'enrobé est de 45°C, ce qui correspond a une température ambiante
de 28°C (Yavuzturk et al. 2005). L’¢étude est réalisée avec un essieu simple a pneus jumeaux
exercant une charge totale de 130 kN avec une pression de gonflage uniforme de 662 kPa
(essieu de référence selon la méthode frangaise de dimensionnement (Tran, 2004)). Pour une
vitesse de circulation de 50 km/h la fréquence est estimée a 25 Hz, ce qui correspond a un

module élastique E = 625 MPa a 45°C (Perret et al. 2003).

La figure 5.8 présente les résultats des différentes simulations. On constate que le I'orniérage
des voiries urbaines est plus important que celui des voies rapides. A titre d'exemple, le
nombre de passages causant un orniérage de 8 mm sur les voies rapides est de 4 fois plus
¢levé que celui en voiries urbaines. La diminution de la vitesse de circulation induit une
augmentation du temps de chargement, ce qui se traduit par une amplification de 1’orniérage
(Wang et Machemehl, 2004, Al-Qadi et al. 2004). Cet effet est également illustré sur la figure
5.9 qui présente I’influence de la vitesse de circulation sur la profondeur de 1’orniérage. On
constate que l’orniérage augmente d’une manicre significative avec la diminution de la
vitesse. Pour les zones a faible vitesse (intersection routiere et zone de stationnement), on

s’attend a une forte augmentation de I’orniérage. A titre d’exemple, 1’orniérage augmente de
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100% quand la vitesse décroit de 60 a 10 km/h. On constate également que I’orniérage des

voiries urbaines présente un caractere plus localisé par rapport aux voies rapides (Fig. 5.8).
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Figure 5.8 : Orniérage des voiries urbaines
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Figure 5.9 : Influence de la vitesse de circulation sur I’orniérage

5.5.2 Utilisation d’enrobé a module élevée EME

L’utilisation de 1’enrobé a module élevé permet d’améliorer la résistance a 1’orniérage. On
examine dans cette section, I’intérét de cette utilisation dans les voiries urbaines. L’analyse est
effectuée pour différentes températures et pour un nombre de passages de 800 mille essieux

équivalents. Les simulations sont réalisées avec un essieu simple a pneus jumeaux exergant
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une charge totale de 130 kN avec une pression de gonflage uniforme de 662 kPa (Tran, 2004).

Les parameétres du modele pour I’enrobé a module élevé sont :
A7r=7,810° N'S™ em?); n =0,86 ; m = -0,53 et E= 3330 MPa.

Les résultats sont présentés sur la figure 5.10 qui montre clairement que 1’enrobé a module
¢levé présente une bonne résistance a I’orniérage notamment aux températures €élevées. A titre
d'exemple, pour une température de 45 °C, 'orniérage décroit de 8 mm a 5 mm (- 40%) avec

['utilisation d'un enrobé amélioré EME.
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Figure 5.10 : Influence des matériaux sur 1’orniérage (un essieu simple & pneus jumeaux

exercant une charge totale de 130 kN avec une pression de gonflage uniforme de 662 kPa)
5.5.3 Réparation des chaussées dégradées

Lorsque 1’orniérage atteint une valeur critique nécessitant I’intervention d’un entretien, la
couche dégradée peut étre remplacée soit par une couche de méme matériau soit par un autre
matériau. Une premicre analyse a été effectuée pour étudier ’influence de 1’épaisseur de la
couche de réparation. La figure 5.11 présente 'influence de 1’épaisseur de la couche de
réparation sur le comportement de la chaussée a 1’orniérage. On constate que 1’épaisseur de la
couche de réparation affecte le comportement de la chaussée a I’orniérage mais que
’utilisation du béton bitumineux a haut module méme en faible épaisseur (7 cm) donne des

meilleures performances que la réparation par un béton conventionnel.
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Figure 5.11 : Influence de 1’épaisseur de la couche de remplacement sur le développement de

I’orniérage

Si ’orniérage affecte les couches inférieures, il convient d’envisager une intervention dans
ces couches. La figure 5.12 présente I’effet du mode d’entretien sur une chaussée. On constate
que la réparation des couches de surface et de base donne des meilleures performances en

comparaison avec une réparation de la couche de surface.
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Figure 5.12 : Influence du type de ’entretien (les couches remplacées) sur le développement

de I’orniérage
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5.6 Conclusion

Ce chapitre a présenté un modele numérique pour l'analyse de 1'orniérage dans les chaussées
flexibles. Le comportement des couches d'enrobé bitumineux est décrit par un modele élasto-
viscoplastique alors qu'un comportement ¢lastoplastique est adopté pour les couches
inférieures. L'influence de la température est prise en compte par le principe de superposition
temps-température. Le modele a été validé sur des essais en vraie grandeur. Le modéle
proposé présente de nombreux avantages et permet d’avoir une prévision du développement
de l’orniérage avec différentes conditions du trafic (milieu urbain) et d’environnement
(température). Il est un outil efficace pour analyser des procédés et des stratégies de réparation

des chaussées dégradées.

L’analyse effectuée montre que 1’orniérage présente un probléme majeur en milieu urbain a
cause des faibles vitesses de circulation et du faible déplacement transversal. L’utilisation des
matériaux nouveaux comme l'enrobé a module ¢élevé EME présente une bonne alternative

pour ces voiries grace a leurs bonnes performances au regard de I’orniérage.
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CHAPITRE 6

Modélisation numérique des vibrations induites par le trafic routier

Ce chapitre présente une modélisation numérique pour l'analyse et la prédiction des effets de
vibrations induites dans le sol par le trafic routier. Ce travail est effectué¢ dans le cadre de la
thése de Mohannad Mhanna qui a démarré en 2008 sous la direction du Professeur Isam
Shahrour et moi-méme. Un modele numérique est proposé pour l'analyse des vibrations
induites en milieu urbain par le trafic routier. Nous nous limitons a la présentation des
résultats de validation du modéle et quelques applications faisant l'objet de premicres

publications : Al, C2.
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6.1 Introduction

Les modes de transports urbains traversant des zones d’habitations relativement denses et la
multiplication des chantiers de construction (poids lourds, engins de BTP vibro-
compactant,...) peuvent €tre a 1’origine de nuisances vibratoires non négligeables aux usagers,
affecter le fonctionnement de quelques instruments voire méme des dommages aux structures

avoisinantes dans les cas extrémes.

Les essais réalisés au laboratoire de recherche sur le transport et les routes (Watts et al 1997,
2000) montrent que les vibrations perceptibles sont essentiellement causés par les poids
lourds et que leur niveau dépend de la vitesse du véhicule et de la géométrie de l'irrégularité
(ralentisseurs, coussins..). Crispino et D'Appuzo (2001) ont réalisé une série de mesures de
vibrations causées par le traffic dans un monument patrimonial a Naples; ils ont tenté
d'exprimer l'atténuation de vibration par une formule modifiée de Watt. D'autres travaux
expérimentaux ont tenté¢ de corréler les caractéristiques des vibrations (niveau et fréquence)
au systéme de suspension des bus (Hunaidi et Tremblay 1997) et a la variation climatique

(Hunaidi et al 2000).

L’¢tude de ces nuisances vibratoires dépend de plusieurs facteurs, comme les conditions
d’exploitation a la source, le sol parcouru (rigidité, stratification,..), les propriétés dynamiques
de la structure et le phénomene d’interaction sol- structure. L'emploi d'une modélisation
numérique s'avére donc une nécessité. Une récente étude bibliographique de Beskou et
Theodorakopoulos (2011) a soulevé le besoin de mesures réelles pour le développement et le

calage des modeles numériques.

Lombaert et Degrande (2001, 2003) ont utilisé¢ la méthode des éléments aux frontiéres pour
déterminer la réponse dynamique induite par une source en mouvement. IlIs ont validé leur
modele par des essais sur site. La méthode aux éléments finis a été également utilisée pour
¢tudier la réponse vibratoire d'un batiment perturbé par le mouvement des véhicules. Une
analyse temporelle est plus réaliste face a un phénoméne transitoire qu'est la propagation des

ondes dans le sol.

Ce chapitre présente une modele numérique des vibrations induites par le trafic

routier. La dynamique véhicule/voie est représenté par un modele discret a 4 degrés de liberté.
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La réponse du véhicule est ensuite introduite dans un modéle en différences finies 3D pour
¢tudier la propagation des ondes dans le sol. La validation du modé¢le numérique sur des

mesures réelles donne des résultats satisfaisants.

6.2 Modéle numérique
L'analyse est effectuée dans le domaine temporel en deux phases :

- Dans un premier temps, un mode¢le discret (masses-ressorts-amortisseurs) a 4 degrés de
liberté¢ permet de déterminer la réponse du véhicule sur un défaut de chaussée. Dans le cas
d'interaction chaussée-véhicule, plusieurs auteurs ont démontré que la réponse dynamique du
véhicule peut étre découplée de la solution d'interaction sol-chaussée a cause de la forte
rigidité de la chaussée en comparaison avec le systéme de suspension du véhicule (Markow
1988, Cebon 1993, Gillepsie et al 1993, Mamlouk 1997). Cette hypothese est adoptée dans

notre modélisation.

- La deuxiéme phase comporte une modélisation en différences finies (FLAC3D) pour
l'analyse de la propagation de la vibration dans le sol. La charge dynamique du véhicule

obtenue en premiere phase est appliquée a la surface de la chaussée.

Plusieurs mod¢eles ont été récemment proposés pour le calcul de l'impact dynamique du
véhicule sur un défaut de chaussée. Certains auteurs ont représenté ce chargement par une
demi-onde sinusoidale. Cebon (1993) et Watts et al (2000) ont utilisé¢ un modéle a 2DDL. Des
modeles plus sophistiqués (7 DDL, Law et Zhu 2005) ont été également utilisés. Dans notre
¢tude, nous avons adopté un modele discret (masses-ressorts-amortisseurs) a 4 DDL (demi-
véhicule) pour la détermination de la réponse dynamique du véhicule a un défaut de chaussée
(Fig. 6.1). Ce mod¢le a I'avantage de pouvoir reproduire le tangage et le rebondissement du
véhicule et l'effet du centre de gravité. L'équation du mouvement des essieux et du corps du
véhicule peut étre résumée par (Law et al 2004) :

[M1(X) + [C1(X) + [K]1(X) = (P) (Eq. 6.1)
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avece

ms 0 0 0 Cs1+ Cs2 cs2l2+ csily —Cs2 —Csl
|0 L 0 0 | esala+caly coal2® +cali? —csalz —calh
(M= 0 0 mw 0 1= —Cs2 —cs2l2 Cs2 0
0 0 0 mu — sl —csl 0 Cs1
ks + ks2 ks2l2 + ksily — k2 — ks1 0 X,
K] - koola+kaly  keol2® + kali® —kolz  —kaly P) = 0 = 6 (Eq. 6.2)
—ks2 —kel2 ketke 0 |7 Pl Xu2 o
— ks — kali 0 k1 + ke P X,

ou :

- mg, my] et my> sont les masses du corps du véhicule, des essieux avant et arricre

respectivement ; / est le moment d'inertie du corps du véhicule;

- ¢g], ¢, kg1, and kg) : Constantes d'amortisseurs et de ressorts pour les suspensions avant et

arriére respectivement;

- 0, et x, sont la rotation et le déplacement vertical du centre de gravité du corps du véhicule;

X et O sont donnés par les équations suivantes :

xs = (I2xg]+lixs2) /1 Os = (xs]-xs2) /1 (Eq. 6.3)
avec

Xg]/xg2 sont les déplacements du corps du véhicule au droit des suspensions avant et arriere

respectivement;

En supposant que la chaussée est infiniment rigide, les forces d'interaction des essieux arriere

et avant avec la chaussée P1 et P2 peuvent étre calculés par :

P1)= kg (xy1(0)-xp1(1)) Po(t)= kg2 (xy2()-xy2(1)) (Eq. 6.4)
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avec x,J et x;» sont les déplacements imposés par l'irrégularit¢ de la chaussée (défaut,

ralentisseur, plateau..).

= A S —
Xei
e t M. ls AT~ B T
1T N PR RN PN N
ksz Ceo ks- Csy

< f — — |_Tm
cpr = N

Figure 6.1 : modele adopté pour le véhicule

La réaction dynamique du véhicule sur la chaussée représentée par P1 et P2 est ensuite
utilisée dans une modélisation 3D en différence finies (FLAC3D). La viscosité¢ des matériaux
est représentée par un amortissement de Rayleigh. Des Fronti¢res absorbantes sont utilisées
afin de réduire 1'effet des réflexions d'ondes. Ces fronti¢res sont placées suffisamment loin de

la zone d'intérét.

6.3 Validation du modéle numérique

Le modele numérique a été validé sur des essais sur site réalisés par Lombaert et Degrande
(2003). II s'agit de mesures de vibrations induites en champ libre par le passage d'un camion
du type Volvo FL6 sur un ralentisseur pour deux vitesses de camion 23 et 58 km/h. La figure

6.2 montre un vue schématique générale de I’essai.

La chaussée est composée de 3 couches dont les caractéristiques sont résumées au tableau
6.1. Les caractéristiques du sol sont résumées sur le tableau 6.2. L’irrégularité de la chaussée
consiste en un dispositif ralentisseur « le trapézoidal » comportant un plateau surélevé et deux
parties en pente comme la montre la figure 6.3. Les paramétres du véhicule sont résumés au

tableau 6.3. Une analyse modale donne les fréquences 10,8 et 12,4 Hz qui correspondent aux
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fréquences de résonance des essieux arriere et avant, et les fréquences 1,9 et 1,4 Hz qui

correspondent aux mouvements de rebond et de tangage respectivement.

Positions des capteurs de mesures

Sens de
circulation

T

. Plateau

< \v4 Y \v4 \v4
al yAY yAY N FAY

X < X !

2 emmmmmm e I

4 1

< ]

Xa i

Figure 6.2 : Vue schématique générale de I’expérimentation

L=1.3m

0.054m

H

¢ L+2*¢=19 m ’

4+— 62m —»

Figure 6.3 : Profil longitudinal du ralentisseur utilisé¢ dans I’étude

D (m) v p (kg/m’) E (MPa)
Enrobé bitumineux 0,15 0,33 2100 9150
Pierre concassée 0,2 0,45 2000 500
Béton concassé 0,25 0,45 1800 200

Tableau 6.1 : Caractéristiques mécaniques de la chaussée
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Couche D (m) v p (kg/m’) E (MPa)
1 0,5 0,33 1900 57
2 0,5 0,33 1900 133
3 1,5 0,33 1900 223
4 6 0,47 2000 322
5 o0 0,47 2000 1288

Tableau 6.2 : Caractéristiques des couches du sol support

m¢=9000 kg ks;=0,32 x10° N/m ¢s;=10050 N s/m
1=35000 kgm® k=0,61 x10° N/m ¢52=16000 N s/m

m,;=400 kg ky=1,5x10° N/m 1,=3,72

m,;=600 kg k=3 x10° N/m 1,=1,49

Tableau 6.3 : Paramétres du véhicule [Lombaert et Degrande 2003]

Le maillage utilisé dans la modélisation numérique est donné sur la figure 6.4. Le maillage est
raffiné proche de la chaussée ou les dimensions de 1'¢élément sont de 0,3x0,3x0,15 m. Vue la
symétrie du probléme, la moitié du domaine a ét¢ uniquement modélisée. La base est

supposée étre rigide et les frontieres latérales sont munies d'amortisseurs visqueux.

Les dimensions dans le plan des éléments au droit de la trajectoire du véhicule sont de 0,3x0,3
m?, ce qui correspond a I'empreinte des roues. Un programme sous Matlab a été développé
afin d'appliquer le chargement dynamique résultant de 1'impact des essieux sur le modele en
différences finies. Ce chargement est appliqué le long de la trajectoire du véhicule sous la

forme d'une pression calculée en fonction de la vitesse du véhicule comme suit :

- Le temps de passage sur un ¢élément de dimension Ax (0,3 m) est AT=Ax / V ou V est la

vitesse du véhicule.

- Le chargement est divisé dans le domaine temporel en L intervalles de durée AT.
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L'incrément de temps utilisé pour la discrétisation du chargement est At=0,0005 s. Cet
incrément est largement suffisant pour reproduire correctement le chargement induit par le
mouvement du véhicule. A titre d'exemple, le temps de passage sur un élément de 0,3m
correspondant a une vitesse de véhicule V=60 km/h est d'environ AT=0,018 s, d'ou la pression

appliquée est représentée par n=AT/At= 36 points pour chaque ¢lément.

Figure 6.4 : Maillage utilis¢ dans la modélisation numérique (57936 nceuds, 53130 éléments)

Les figures 6.5 et 6.6 montrent une comparaison entre les vitesses mesurées (Lombaert et
Degrande 2003) et celles obtenues avec la modélisation numérique pour une vitesse de
véhicule V=30 km/h. Les résultats sont donnés en terme de vitesses particulaires verticale
(Vz) et transversale (Vx) pour deux distances X=8 m et X= 16 m du l'axe de la trajectoire. La

vitesse horizontale Vy est relativement faible et peut étre ignorée dans la présente étude.

On note un bon accord quantitatif et qualitatif des résultats numériques avec les mesures. Les
courbes de vitesse montrent deux parties : la premiere correspond au passage du premier
essieu sur le plateau et la deuxiéme correspond a l'arrivée du deuxiéme essieu. Le temps

séparant ces deux phases correspond bien au temps nécessaire d'arrivée du deuxieme essieu.
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Figure 6.5 : Evolution de la vitesse particulaire verticale en champ libre Vz - Vitesse du

véhicule V=30km/h (trait continu : modele numérique ; pointillé : mesures)
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Figure 6.6 : Evolution de la vitesse particulaire transversale en champ libre Vx - Vitesse du

véhicule V=30km/h (trait continu : modele numérique ; pointillé : mesures)

6.4 Applications du modéle

Cette section présente quelques applications du modele en fonction des paramétres clés du

probléme qui sont la vitesse du véhicule, le type de ralentisseurs généralement utilisés en
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France et le systéme de suspension du véhicule. L'analyse est effectuée avec les mémes

caractéristiques du sol et de la chaussée utilisées dans 1'étude de validation.

6.4.1 Influence de la vitesse du véhicule

Le tableau 6.4 et la figure 6.7 montrent l'influence de la vitesse du véhicule sur les vibrations
induites dans le sol. La vitesse du véhicule a une influence significative sur ces vibrations.
L'atténuation de la vitesse particulaire maximale Vz (resp. Vx) est illustrée sur la figure 6.7a

(resp. 6.7b). Cette atténuation peut étre exprimée par la relation suivante :

Ln (Vz/V) = aX+b (Eq. 6.5)
avec :
X : est la distance du centre de la chaussée;
a et b : constantes dépendant du type d'irrégularité et des caractéristiques du sol.
Vitesse du Distance du centre de la chaussée (m)
véhicule
(Km/h) 4 8 12 16 20 24
15 0,57 0,322 0,22 0,16 0,116 0,114
30 2,361 1,335 0,812 0,485 0,459 0,437
45 3,07 1,44 0,9 0,75 0,605 0,519
60 3,78 1,925 1,467 1,24 1,14 0,86

Tableau 6.4 : Influence de la vitesse du véhicule sur la vitesse particulaire verticale en champ

libre (Vz en mm/s)
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Figure 6.7 : Influence de la vitesse du véhicule sur la vitesse particulaire en champ libre dans

les directions a) verticale et b) transversale

6.4.2 Influence de la géométrie du ralentisseur

L'analyse paramétrique est effectuée avec une vitesse de véhicule V=36 km/ pour trois types
de ralentisseurs couramment utilisés en France (CERTU, 1994). Les géométries des trois
ralentisseurs sont données sur la figure 6.8. La figure 6.9 montre la charge dynamique d'un
essieu induit lors du passage du véhicule sur les ralentisseurs. Le dos d'ane court (cas 2) induit
la charge la plus élevée. La figure 6.10 montre le contenu fréquentiel de la charge induite par
l'essieu avant. Pour les ralentisseurs 1 et 3, la fréquence dominante est de 2 Hz, ce qui
correspond aux modes de tangage et rebondissement du véhicule tandis que dans le cas 2, on

note une fréquence dominante de 10 Hz correspondant au mode de vibration des essieux.

Les tableaux 6.5 et 6.6 résument l'influence de la géométrie du ralentisseur sur les vibrations
induites dans le sol en champ libre. Malgré sa faible élévation, le dos d'ane court (cas 2)
provoque la réponse maximale avec une amplitude qui dépasse les seuils maximaux autorisés
en milieu urbain. Ce résultat est en concordance avec les recommandations du département de

transport en Grande Bretagne qui limite la hauteur des dos d'ane courts a 40 mm a proximité
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des batiments (T.A.L, 1996). La comparaison entre le coussin (cas 1) et le trapézoidal (cas 3)
montre que la pente des rampants affecte significativement la vibration dans le sol.
L'amplitude maximale de vibration dans le cas 1 (pente 12 %) est supérieure a celle du cas 3

(pente 10%) malgré une hauteur plus importante dans le dernier. En Belgique, une pente

maximale de 5% est imposée pour les rampants de ralentisseurs des voies pour bus et poids

lourds (Lombaert 2001).
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Figure 6.8 : Différents profils longitudinaux de ralentisseurs utilisés dans la modélisation

numérique (pas a 1'échelle)
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Figure 6.9 : Evolution de la charge dynamique de l'essieu pour différents types de

ralentisseurs - V=36 km/h
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Figure 6.10 : Contenu fréquentiel de la charge dynamique de l'essieu induit par différents

types de ralentisseurs - V=36 km/h
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Distance du centre de la chaussée (m)
Cas
4 8 12 16 20 24
1) 1,45 0,57 0,42 0,36 0,29 0,19
?2) 6,48 2,46 2,08 1,97 1,52 0,93
3) 1,02 0,43 0,28 0,18 0,15 0,13

Tableau 6.5 : Influence de la géométrie du ralentisseur sur les vibrations en champ libre (Vz

en mm/s) - V=36 km/h

Distance du centre de la chaussée (m)
Cas
4 8 12 16 20 24
1) 1,25 0,76 0,49 0,31 0,26 0,21
?2) 4,82 4,27 3,06 1,41 1,23 0,85
3 0,69 0,43 0,28 0,16 0,13 0,12

Tableau 6.6 : Influence de la géométrie du ralentisseur sur les vibrations en champ libre (Vx

en mm/s) - V=36 km/h

6.4.3 Influence du systeme de Suspension

Les essais expérimentaux réalisés par Hunaidi et Rainer (1996) montrent que la modification
du systeme de suspension de véhicules lourds peut réduire significativement les vibrations
induites par le trafic. Le systéme de suspension avec la raideur verticale et l'amortisseur
affecte l'amplitude de la charge dynamique de l'essieu et la fréquence de résonance des
essieux. Deux systémes de suspension sont généralement utilisés : suspension avec ressorts a
lames et suspension pneumatique. Le principe d'amortissement du premier est basé sur un

frottement sec du type Coulomb alors que le deuxiéme comporte des absorbeurs de chocs. Le
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tableau 6.7 donne les caractéristiques des systémes de suspension utilisés dans la présente
analyse. Elles ont été sélectionnées sur la base des valeurs types trouvées dans la littérature

(Fu et al 2003, Douglas et al 2003).

La figure 6.11a présente la charge dynamique induite par l'essieu avant suite au passage du
véhicule a un dos d'ane court (cas 2) et pour une vitesse de véhicule V=36 km/h. L'analyse de
Fourrier de la réponse obtenue est donnée sur la figure 6.11b. Pour la suspension avec ressorts
a lames, la fréquence dominante (2Hz) correspond au mode de tangage du véhicule, alors que
la suspension pneumatique amplifie le mode de vibration des essieux. Le tableau 6.8 résume
les résultats de 'analyse sur les vibrations en champ libre. On note que 1'utilisation du systéme
de suspension avec ressorts a lames conduit a une réduction de l'ordre de 10 a 20 % du niveau
de vibration en comparaison avec le systéme de suspension pneumatique. De plus, on observe

une atténuation beaucoup plus rapide de la vibration pour le premier systéme comme 1'illustre

la figure 6.12.

type de Suspension | Raideur verticale (N/m) | Coefficient d'amortissement (Ns/m)

Pneumatique 0,4e6 10000

Ressorts a lames 2e6 10000

Tableau 6.7 : Caractéristiques du systéme de suspension

Distance (m)
Type de suspension

4 8 12 16 20 24
Pneumatique 6,87 2,85 2,36 2,12 1,625 1,09
Ressorts a lames 6,38 2,53 2,00 1,87 1,43 0,97

Tableau 6.8 : Influence du systéme de suspension sur les vibrations de sol en champ libre (Vz

mm/s) - V=36 km/h (Cas 2)
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Figure 6.11 : Influence du systeéme de suspension sur la charge dynamique de l'essieu avant
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Figure 6.12 : Influence du systeme de suspension sur la vitesse particulaire a une distance

X=10 m du centre de la chaussée

6.5 Conclusion

Ce chapitre a présenté un modele numérique pour l'analyse des vibrations induites dans le sol
par le trafic routier. Un modele de demi-véhicule a 4 DDL a été utilisé pour la détermination
de la charge dynamique du véhicule rencontrant une irrégularité dans la chaussée. Un modele

en différences finies 3D a été ensuite utilisé pour étudier la propagation de la vibration dans le
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sol. La validation du modéle numérique sur des mesures réelles donne des résultats
satisfaisants et montre la capacité du modele a reproduire les vibrations dans le sol induites
par le trafic routier. L'analyse montre que l'amplitude et la fréquence des vibrations sont
directement liées a la vitesse du véhicule, la géométrie du ralentisseur et le systeme de
suspension du véhicule. Sur la base des résultats numériques, les dos d'ane courts doivent étre
¢vités et la priorité doit étre donnée a l'utilisation des systémes de suspension avec des
ressorts a lames. Le modéle proposé peut étre utilisé pour 1'analyse des nuisances vibratoires
dans le sol et leur impact sur les structures avoisinantes et permet d’analyser les stratégies

d'isolation.
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BILAN ET PERSPECTIVES

Ce mémoire a présenté une synthése de mes travaux de recherche menés au
Laboratoire de Mécanique de Lille puis au laboratoire Génie Civil et géo-Environnement. Ces
travaux sont abordés avec une méme démarche méthodologique en m'intéressant
principalement aux aspects de modélisation numérique et en accordant une importance a la

validation des mod¢les numériques par 1'expérimentation deés que cela est possible.
Deux thémes principaux ont été développés :

Le premier théme concerne le comportement sismique des ouvrages complexes. Il
s'inscrit dans la continuité naturelle de ma recherche initiée pendant ma thése. Les résultats
obtenus permettent d’envisager une meilleure compréhension de la réponse sismique de ce
type d'ouvrage. La réponse sismique de la structure dépend d’une maniére sensible de
I’interaction sol-structure. Cette dernieére fait intervenir des mécanismes complexes qui
dépendent du contenu fréquentiel du chargement, des fréquences propres du massif du sol et
de la structure et du comportement non linéaire du sol. Les procédures simples proposées dans
les réglements parasismiques ne sont pas suffisantes pour évaluer correctement I’influence de
l'interaction sol-structure (ISS) sur la réponse de la structure. De plus, une attention
particuliére doit étre accordée a la modélisation du comportement du sol qui est fort
dépendant de l'amplitude de la secousse sismique. L'utilisation d'un mod¢le ¢€lastique non
linéaire du sol rend I’analyse de l’interaction sol-structure trés complexe a cause de
I’apparition de multiples fréquences dans la réponse du massif de sol. L’étude de I’influence
de la plasticité du sol sur I’interaction sol-structure a montré que la plasticité du sol induit
deux effets, a savoir un amortissement supplémentaire di a la dissipation par déformations
plastiques et une réduction des fréquences propres du systéme sol-fondation. L’influence de la
plasticité dépend de son extension dans le massif du sol qui a son tour, dépend de I’amplitude
du chargement, de son contenu fréquentiel et des fréquences propres du systeéme sol-
fondation-structure. La présence de la phase de l'eau ajoute un degré de complexité
supplémentaire au probléme. Dans ce cas, une analyse couplée est recommandée dans

l'analyse de la réponse sismique puisqu'elle tient compte de l'interaction fluide-squelette. Le
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modele type Mohr-Coulomb largement utilisé en ingénierie géotechnique n'est pas trés
adéquat pour une analyse couplée sous un chargement sismique élevé. La pression de I'eau est
fortement liée a la déformation volumique de la squelette d'ou I'intérét de l'utilisation d'une loi
de comportement plus sophistiqué qui permet de mieux décrire le comportement de sol et
l'apparition de la plasticité a faible sollicitation. Toutefois, ces modélisations doivent étre
complétées par le retour d'expérience suite aux observations post-sismiques et des

modélisations physiques en centrifugeuse/Table vibrante.

Le deuxieme théme traite des problématiques de la géotechnique routiére et des
infrastructures de transport. L'analyse du comportement des infrastructures de transport et leur
dégradation constituent une préoccupation majeure des maitres d'ouvrage et des gestionnaires
des réseaux routiers. Ce théme a été initié dans le cadre de la thése de Bassem Ali sur
l'orniérage des chaussées flexibles. Une collaboration fructueuse avec le laboratoire des voies
de circulation (LAVOC) de I'EPFL nous a permis la validation d'un modele numérique pour la
prédiction de l'orniérage. Le modéle a été validé sur des essais en vraie grandeur effectués au
LAVOC. 11 présente de nombreux avantages et permet d’avoir une prévision du
développement de 1’orniérage avec différentes conditions du trafic (milieu urbain) et
d’environnement (température). Il est un outil efficace pour analyser des procédés et des

stratégies de réparation des chaussées dégradées.

En 2007, j'ai monté un projet transversal sur les nuisances vibratoires en milieu urbain ou j'ai
pu obtenir un financement BQR de 1'Université de Lille 1. La thése de M. Mhanna a démarré
en Oct 2008 sur ce sujet. Ce projet est effectué¢ en collaboration avec I'lEMN (B. Piwakowski)
et la section acoustique et Environnement (P. Dunez) de I'lFSTTAR. Un modéle numérique a
été proposé pour l'analyse des vibrations induites en milieu urbain par le trafic routier. La
validation du modéle numérique sur des mesures réelles disponibles en littérature donne des
résultats satisfaisants. Le modele proposé peut étre utilis€é pour l'analyse des nuisances
vibratoires dans le sol et leur impact sur les structures avoisinantes et permet d’analyser les

stratégies d'isolation.

Je conclus ce mémoire en donnant des €léments de perspectives pour les années a venir. Il

s'agit des projets en cours ou des perspectives a moyen terme :

149



Les travaux relatifs au premier théme ouvrent de nombreuses perspectives. Un grand intérét
scientifique et pratique se dégage. La mesure du risque sismique est une problématique
d'actualité puisque la réglementation a ce sujet est dans une phase de grand changement.
Parmi les travaux en cours, nous nous intéressons actuellement aux approches du type modal
Pushover dans le cadre de thése de Malek Atik qui porte sur I'Influence des modes supérieurs
sur la réponse sismique des immeubles de grande hauteur. Un deuxi¢me travail est également
en cours dans le cadre de la thése de Iyad Sliteen qui porte sur I'analyse de la stabilité du front
de taille d'un tunnel sous chargement sismique et I'influence de la prise en compte du phasage
des travaux de creusement sur la réponse sismique de l'ouvrage. Comme perspective de ce
travail, Il me semble intéressant d'étudier le comportement sismique des sols renforcés. A
I'heure actuelle, plusieurs techniques de renforcement de sols sont utilisées, mais leur
comportement sismique n'est pas clairement défini et optimis¢ (Géotextile, terre armée..). Un
autre axe de travail qui n'a pas une moindre importance est celui du comportement sismique

des ouvrages dans les milieux saturés ou partiellement saturés.

Sur le deuxiéme théme, nous nous intéressons actuellement a I'étude de I'efficacité des
dispositifs d'isolation vibratoire. Dans ce cadre, nous avons réalisé en collaboration avec
I'IFSTTAR une série d'essais en vraie grandeur en utilisant la Dynaplaque comme générateur
d'impulsions. Les résultats en cours d'exploitation vont permettre la validation et le calage du
modele numérique. Pendant ce travail, nous nous sommes intéressés essentiellement aux
vibrations mécaniques transmises par le sol. Il sera intéressant d'étudier I'effet des ondes
transmises par voie aérienne et examiner s'il y a un éventuel couplage avec le premier type

d'ondes. Ce sujet nécessite des compétences en interaction fluide structure.

Enfin, je souhaiterais valoriser les compétences que j'ai acquises en modélisation numérique
pour m'intéresser a des problématiques de l'environnement. Dans ce cadre, je participe a
I'encadrement de la thése de Diala Tabbal qui a démarré en octobre 2010 sur un 1l'impact de la
sécheresse sur les constructions. En plus de son intérét socio-économique, le sujet a un grand
intérét scientifique. Il s'agit d'un probléme de couplage complexe multiphasique avec une

forte interaction sol-atmosphere.
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Three-dimensional finite element analysis of the seismic
behavior of inclined micropiles
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Abstract

This paper presents a thorough study of the behavior of inclined micropiles under seismic loading. Analysis is carried out using a full three-
dimensional finite element modeling. The soil media is assumed to be elastic with Rayleigh damping, while micropiles are modeled as 3D
elastic beam elements. The structure is described by a single degree of freedom system composed of a concentrated mass and a column. The
paper is composed of four parts. The first part includes a literature survey on the behavior of inclined micropiles. The second part presents the
numerical model used in this study. The third part concerns analysis related to the influence of micropiles inclination on the seismic behavior
of a group of micropiles embedded in a homogeneous soil with a uniform stiffness. The last part deals with the seismic behavior of inclined
micropiles embedded in a soil layer with a depth-based increasing stiffness. The results of this study provide valuable information about the
influence of micropiles inclination on dynamic amplification and on the seismic-induced internal forces in micropiles.

© 2004 Elsevier Ltd. All rights reserved.

Keywords: Finite element; Group; Inclination; Micropiles; Seismic; Three-dimensional

1. Introduction

The use of micropiles in seismic retrofitting or in new
construction in seismic zones requires a thorough analysis
of the seismic-induced response for groups of micropiles
with inclined elements. As a matter of fact, as the stiffness
and resistance of vertical micropiles to lateral loading is
generally small, the use of inclined micropiles presents a
potential alternative to withstand inertial forces and to
ensure stability of the foundations system under seismic
loading.

Use of micropiles in seismic area suffers from code
restrictions issued on piles. The seismic role of inclined
piles has been considered detrimental based on several
research-based arguments such as: (i) inclined piles may
induce large forces to the pile cap, or (ii) if inclination is not
symmetric, permanent rotation may develop due to the
varying stiffness of the pile group in each direction.
According to the French recommendation (AFPS [1]),
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the use of inclined piles in seismic zone is prohibited
whereas soil reinforcement could contain inclined elements.
The seismic Eurocode EC8 indicates that inclined piles
should not be used for transmitting lateral loads to the soil,
but in any case, if such piles are used they must be designed
to safely carry axial as well as bending loading (Eurocode
EC 8 [2]).

As reported by Gazetas and Mylonakis [3], in recent
years evidence has been accumulating that inclined piles
may, in certain case, be beneficial rather than detrimental
both for the structure they support and the piles themselves.
One supporting evidence to this issue was noted during the
Kobe earthquake. It was noted that one of the few quay-
walls that survived the disaster in Kobe harbor was a
composite wall relying on inclined piles, conversely, the
near wall, supported on vertical piles, was completely
devastated. Furthermore, centrifuge tests and pseudo-static
analysis carried out by Juran et al. [4] showed that pile
inclination contributes to: (i) a decrease in both the pile cap
displacement and bending moment at the pile-cap connec-
tions and (ii) an increase in the axial force.

This paper attempts to analyze the influence of micro-
piles inclination on their response to seismic loading.
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Nomenclature

ay = owD,/V

dimensionless frequency

Acap acceleration at the cap level

a, amplitude of the seismic loading

ag acceleration at the superstructure mass level
A natural frequency of the soil layer
Sfioad frequency of the seismic loading

fut natural frequency of the superstructure
Mg mass of the superstructure

Ap micropile section

D, micropile diameter

Epl, bending stiffness of micropiles

E, Young’s modulus of soil

Heyp horizontal loading applied at the cap
H, thickness of the soil layer

Hy height of the superstructure

L, micropile length

N axial force

Npead  axial force at the head of micropiles
M bending moment

Heyp overturning moment applied at the cap

M,.,q bending moment at the head of micropiles

S micropiles spacing

T shearing force

Theaa  shearing force at the head of micropiles

Vi shear wave velocity

a micropiles inclination with regard to the vertical
axis

i Poisson ratio of the soil

) pulsation

& damping ratio of the micropile

& damping ratio of the soil

Analysis is conducted using a full three-dimensional finite
element analysis (FEM) with PECPLAS finite element
program [5,6]. The results obtained in this study provide
interesting information about the influence of micropiles
inclination on seismic response of the soil-micropile—
structure system. The first part of the paper presents the
numerical model used in this study. The second part
presents analysis of the seismic behavior of micropiles
embedded in a homogeneous soil with a uniform stiffness,
while the last part presents similar analysis for micropiles
embedded in a soil with a depth-based increasing stiffness.

2. Numerical model

Numerical simulations were carried out using the finite
element program PECPLAS [5,6]. A global three-dimen-
sional approach is used for analysis of the micropiles—soil -
structure interaction. The superstructure is modeled as a
single degree of freedom system composed of a concen-
trated mass and a column, while 3D beam elements are used
to model micropiles. The behavior of the soil and structure
materials is assumed to be elastic with Rayleigh damping.
The damping matrix [C] results from a combination of the
mass and stiffness matrices

[C] = am[M] + ak[K] ey

where ay; and agx depend on the material damping. For the
ith mode, the damping ratio & is related to the natural
frequency w; by the following relation:

ag w;

a
&= 2 )

2

i

The seismic loading is applied at the base of the soil mass
as a harmonic acceleration. Lateral boundaries are placed at

a large distance from the micropiles in order to minimize
boundary effect as discussed in Ref. [6]. Periodic displace-
ment conditions are imposed at lateral boundaries of the soil
mass. Analysis is performed in the time domain using the
implicit Newmark time integration scheme.

This numerical model used in this study was checked on
a pile test conducted in a shaking table at Saitama
University [7]. The pile supports a superstructure with a
natural frequency f;, = 7 Hz. Fig. 1 shows the experimental
model and summarizes its geometrical and mechanical
properties. The soil behavior is assumed to be elastic with
Rayleigh damping. Analysis was performed with two values
of the damping factor ¢ = 10 and 12%. The damping
Rayleigh parameters ax and ay were determined from
Eq. (2) for the loading frequency (w = wy,q) assuming an
equivalent contribution of the stiffness and mass matrices
for damping. Fig. 1b presents a comparison of recorded and
computed accelerations of the pile at depth z = 0.275 for
different values of the dimensionless frequency ay =
oD,/V, (w, D, and V, denote the loading frequency, the
pile diameter and the velocity of the shear wave,
respectively). Fig. 1c compares measured and computed
amplitudes of strains along the pile for the dimensionless
frequency ay = 0.03. It can be observed that the finite
element program reproduces correctly the pile test.

3. Micropiles in a homogeneous soil (case 1)
3.1. Presentation

Analysis is first performed on a group of four micropiles
embedded in a homogeneous soil layer underlined by rigid
bedrock (Fig. 2). The thickness of the soil layer is equal to
H, = 15 m. An elastic constitutive relation with Rayleigh
damping is assumed for the soil-micropiles—structure
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Fig. 2. Problem under consideration.

system. Analysis was carried out with the following
characteristics for the soil material: Young’s modulus of
the soil E; = 8 MPa, Poisson’s Ratio v; = 0.45, damping
factor & = 5%. The fundamental frequency of the soil layer
is equal to f; = 0.67 Hz (4V/H,, where V is the shear wave
velocity, Hj is the thickness of the soil layer).

Micropiles spacing ratio is equal to /D, = 5, D, denotes
the micropile diameter. The micropile length is L, = 10 m,
its axial and flexural rigidities are, respectively,
E,A, = 1100 MN and E,I, = 0.85 MN m”. The structure
is modeled as a single degree of freedom system composed
of a concentrated mass my = 40 ton, and a column with a
height H, = 1 m. Its fixed base fundamental frequency is
equal to f;;, = 1.36 Hz. Micropiles are connected to a cap
which is free of contact with the soil. The thickness of the
cap is equal to 0.3 m. The mechanical properties of the soil
and micropiles are summarized in Table 1.

The finite element mesh used in the numerical simu-
lations for inclined micropiles is shown in Fig. 3. It includes
21,576 8-node elements and 34 3D-beam elements. Lateral

Table la
Properties of the soil material

Case Mass Young’s modulus Poisson’s Damping
density ratio ratio
(kg/m’)

Case 1: constant ps = 1700 8 MPa v, =045 & =5%
stiffness
Case 2: depth-

increasing stiffness

_ p2)\% _ _ &g
po=1700 5= Eso( ) v, =045 & =5%
P

a

_ (42K

p(2) 3

if 7 < z9, p(z) = p(z0)
Ey = 10 MPa;
pa = 100 kPa

Table 1b
Properties of micropiles

Bending stiffness Axial stiffness Damping ratio Length
(MN m?) (MN) (m)
E,I, =0.85 E,A, = 1100 & =2% L,=10

boundaries are placed at a distance Ry =60 m (240 D,)
from the central axis of the micropile-group in order to
minimize any boundary effect as discussed in Ref. [6].

The seismic loading is applied at the base of the soil mass
as a harmonic acceleration. The amplitude of the load is
a, = 0.2 g, while its frequency (fioaq) i assumed to be equal
to the fundamental frequency of the soil layer
(fi = 0.67 Hz).

3.2. Group of vertical micropiles

Fig. 4 depicts the maximum horizontal acceleration and
internal forces induced in the group of vertical micropiles
due to seismic loading. The amplification of the lateral
acceleration at the micropiles cap a.,p/a, is equal to 13.7.
At the superstructure mass level, the amplification of the
acceleration ay/a, attains a value of 17.88. This value is
about 30% higher than (a/a,) ratio. This value clearly
emphasis the necessity to take into account the
dynamic amplification in the structure for any pseudo-
static analysis. In this case the maximum inertial
force induced by the seismic loading is Fj, = 1430 kN
(Mgay). At the micropiles cap level, it induces a
horizontal force (Hg,) = 1430kN and a moment
(Myp) = 1430 kKN m. Note that M,, = Fi,Hy, where Hy
is the structure height.

The profiles of the maximum bending moment and
shearing force clearly show the presence of a high inertial
effect, which emerges in high values of internal forces in the
vicinity of the micropiles head. The profile of the bending
moment depicts two peaks. The first one is induced at the
micropiles head (M}.,q = 149 kN m), while the second
appears in the central part of the micropile
(M e = 12 kN m). The ratio between the maximum
bending moments Mj,q and M . 1S €qual to 12.5. The
profile of the axial force indicates a regular decrease with
depth. At the micropile head the axial force is equal to
Npeag = 943 kN. It is due to both the shearing force (Hyp)
and the moment (M,,;) induced by the inertial force. Since
M., induces at the head of each micropile an axial force
(NMcap) = 5T2 KN m (M ,,/(2S5)), the shearing force (H,p)
causes a significant axial force which is equal to 371 kN m.
This value presents about 40% of the maximum axial force
at the micropile head.

Fig. 4c shows the profile of the shearing force 7. It
indicates high values of T in the vicinity of the cap, followed
by a sharp decrease with depth. The maximum shearing
force is induced at the head of the micropile
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Fig. 3. 3D mesh used in the analysis of the soil—micropile—structure system (21,576 8-node elements).

(Theaq) = 355 kN. It is equal to 25% of the inertial shearing
force (H,p)

The ratio of the maximum axial stress due to the axial
force (Nyeaa/Ap, Where A, is the area of the micropile cross-
section) to that induced by the bending moment
(Mo Dp/(21,), I, is the inertial moment of the micropiles
section) is equal to 0.1. This ratio clearly indicates that
seismic loading causes severe bending at the micropiles
head, which may lead to failure at the cap-micropile
connection.

3.3. Group of inclined micropiles

Fig. 5 shows results obtained for a group of micropiles
with an inclination angle () = 20° with respect to the
vertical axis. It can be observed that seismic-induced lateral
acceleration is smaller than that induced in the vertical
micropile case. The amplification in the lateral acceleration
at the structure mass level is (aq/a,) 13.7, which is about
20% smaller than the one induced in the structure supported
by vertical micropiles.

Fig. 5b—d displays the maximum associated internal
forces in the micropiles. It can be observed that the
inclination of micropiles induces an important decrease in
the maximum bending moment at the head of micropiles.
Indeed the maximum bending moment is reduced to the
half compared to that obtained with vertical micropiles.
This decrease is due to both the inclination and the
reduction of lateral acceleration at the top of super-
structure, which induces lower moment M, at the cap
level. On the other hand, inclination of micropiles induces
an important reduction in the shearing force and an
increase in the axial force at the micropile head. The
maximum shearing force is equal to 44 kN which is about
12.5% of that induced in vertical micropiles. The
maximum axial force at the micropile head is
(Nheag) = 860 kN, which is close to that obtained with
the vertical micropile. The variation of the maximum axial

force for inclined micropiles presents trends, which are
different from that observed using vertical micropiles.
Indeed, the later indicates a regular decrease of N, with
depth, while the former shows first an increase with depth
up to a peak value, that followed by a decrease. The
increase in the axial force is due to the lateral displacement
of the soil, which induces an axial component in the
micropiles. The peak of the axial force is equal t0 (Npear)
1590 kN, which is 69% higher than that induced at the
micropile head. It is worth noting that the increase in the
axial force with depth is expected to be overestimated
because of the elastic constitutive relation used in this
study and the hypothesis of perfect cohesion between the
micropile and the soil.

The influence of micropiles inclination on their natural
frequencies was investigated using the procedure proposed
by Gohl [8] and Tufenkjian and Vucetic [9]. The
acceleration response spectrum was determined using the
Fourier analysis of the free response of the group of
micropiles (Fig. 6a). Fig. 6b and c shows the spectra
obtained at the mass and cap levels. It can be noted that
these spectra present three peaks. The first peak for both the
superstructure mass and cap accelerations is equal to the
fundamental frequency of the soil layer, which means that
the micropiles inclination does not affect the natural
frequency of the soil-micropile—structure system. Calcu-
lations performed with inclined micropiles for the loading
frequencies fi,,g = 0.65 and 0.68 Hz confirm this result
(Table 2). They show that amplifications corresponding to
these frequencies are lower than that obtained at the natural
frequency of the soil layer (fi,.a = f1)- The second peak for
the acceleration of the superstructure mass is equal to
1.28 Hz for both vertical and inclined micropiles, it
corresponds to the fundamental frequency of the flexible-
base-structure which is about 6% lower than that of the
fixed-base-structure (fy, = 1.36 Hz). This result indicates
that micropiles inclination affects slightly the natural
frequency of the superstructure. Fig. 6c shows that
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the second peak of the acceleration of the affected by
micropiles inclination. It increases from 1.08 to 1.28 when
micropiles inclination augments from O to 20°. This result
agrees with results of centrifuge tests reported by Juran et al.

Table 2
Dynamic amplification in the vicinity of the fundamental frequency of the
soil layer

Frequency At the structure level At the cap level
(asl/ag) (acap/ag)

Sioaa = 0.65 Hz 12.1 10.2

fioaa = 0.68 Hz 13.4 11.2

fioad = fi (0.67 Hz) 13.7 11.5

[4], which indicate that the inclination of micropiles leads to
an increase in their lateral stiffness and consequently to an
increase in the natural frequency of the micropile-soil
system.

Fig. 7a—c and Table 3 summarize results of the
numerical simulations obtained for four values of
micropiles inclination namely « =0, 7, 13 and 20°. For
convenience, internal forces will be presented in term of the
following dimensionless quantities:

e Axial force: (2N cos(a)S,)/(mgagHy).
e Shearing force: (T/Nyeaq)-
e Bending moment: (4M)/(mgayHg).

Table 3 indicates that the increase in micropile
inclination from 0 to 20° induces a regular decrease in the
amplification of the lateral acceleration (a/a,), which attains
16 and 23% at the cap and the superstructure mass,
respectively.

By further examination of Fig. 7a—c, it can be
observed that an increase in the micropiles inclination
causes a regular variation in the internal forces. In this
case, inclination induces an augmentation in the axial
force at the micropiles head as well as the formation of a
peak for inclined micropiles in their central part. The
influence of the inclination is particularly significant on
the distribution of the normalized shearing force in the
vicinity of micropiles head. It leads to a significant
decrease with increasing the inclination of micropiles. The
influence of micropiles inclination on the normalized
bending moment is observed in the upper part of
micropiles. The increase in a from O to 20° induces a
decrease of about 35% in the bending moment at the
micropiles head.

4. Soil with depth based-increasing stiffness (case 2)
4.1. Presentation

Since soil stiffness increases with depth, this section
presents FEM analysis related the behavior of inclined
micropiles embedded in a soil layer having a depth based-
increasing stiffness. The Young’s modulus of the soil is
assumed to increase with depth according to the following
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Table 3
Influence of the inclination on the seismic response of micropiles (case 1;
E; = constant)

Inclination («) 0° 7° 13° 20°

Cap: aypla, 13.73 12.83 12.19 11.50
$S: agla, 17.88 16.09 14.86 13.70

i Cos s, 1.65 1.83 1.96 1.84
myagHgy

Thead 0.38 0.23 0.15 0.03

Nhead

AMieas 0.42 0.39 0.38 0.27

mgagHg

relation

0.5

E(z) = ESO(

Pa
where p denotes the mean stress due to the soil self-weight
which is expressed as

_ (1 +2K)%

p(@) 3

if z <z, p(2) = p(zo) “4)
where z denotes depth, p, is a reference pressure
(100 kPa), Ey, designates the Young’s modulus for p =
Pa; Ky is the coefficient of lateral earth pressure at rest, z,
designates the thickness of the soil layer that is closest to
the surface, which is assumed to have a constant Young’s
modulus. Numerical simulations were performed with
Eo = 10 MPa, K, = 0.5, zp = 1 m. The variation of the
Young’s modulus with depth is shown in Fig. 8. It can be
observed that the soil stiffness of the soil layer is smaller
(for z <39D,) than the value assumed for the constant
soil-stiffness case. The natural frequency of the soil layer
was calculated according to the procedure used by Gohl
[8] and Tufenkjian and Vucetic [9]. It is equal to
f1 = 0.43 Hz. It is worth noting that this value is smaller
than that obtained for the soil layer with uniform soil
stiffness (case 1, f; = 0.67 Hz).

The seismic loading is applied at the base of the soil mass
as a harmonic acceleration whose amplitude and frequency
are equal to a, = 0.2 g and fip,q = 0.43 Hz (f}). The fixed
base fundamental frequency of the superstructure is
maintained to f;; = 1.36 Hz.

4.2. Groups of vertical micropiles

Fig. 9 shows the influence of the soil stiffness variation in
the soil layer on the overall response for the group of
vertical micropiles. It can be noted that the amplification of
the acceleration in the superstructure for case 2 (ay/acyp =
1.14) is smaller than that obtained in case 1 (ag/ac,p = 1.3).
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Fig. 8. Profile of the Young’s modulus for cases 1 and 2.

This result is due to the fact that the natural frequency of the
soil in case 1 (fi/fi =2) is closer to the superstructure
natural frequency than that in case 2 (fi;/fi = 3.1). This
observation agrees well with those obtained by Shahrour
et al. [6].

Referring to Fig. 9, it can also be observed that the
distribution of the soil stiffness affects the axial force and
the bending moment profiles. Indeed, the maximum bending
moment in case 2 exceeds by about 172% the peak bending
moment predicted for case 1. The influence of the variation
in E; on the axial force is more moderate; N, in case 2 is
about 14% higher than that obtained in case 1. The increase
in the bending moment is due to the reduction of the soil
stiffness near the soil surface, which leads to an augmenta-
tion of the lateral soil deformation and consequently causes
higher bending moment in comparison with that obtained in
case 1. On the other hand, it can be noted that the influence
of this variation on the shearing force distribution is
moderate. Its maximum values occurred at the head is
governed by the acceleration at the mass level (7% variation
between cases 1 and 2).

4.3. Group with inclined micropiles

Fig. 10 and Table 4 illustrate the influence of inclination
on the seismic response of micropiles. Compared with the
homogeneous soil case, same trends are observed. The
lateral acceleration in the superstructure decreases with the
increase in the micropiles inclination. The augmentation of
the micropiles inclination from 0 to 20° leads to a decrease
in (ay/a,) from 16.67 to 9.88 and to a decrease in (ac,p/a,)
from 14.61 to 10.14.
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Fig. 10a—c clearly shows that the increase in micro-
piles inclination strongly affects the distribution of
internal forces in micropiles. While the increase in the
micropiles inclination does not strongly affect the
maximum normalized bending moment M, it causes an
increase in the normalized axial force from 2.01 to 4.44
(an increase of 220%) when the inclination increases from

0 to 20°. The normalized shearing force (Fig. 10b) shows
a different trend profiles. The maximum normalized
shearing at the head of micropiles decreases from 0.312
for vertical micropiles to 0.201 for & = 7°, and reaches a
value of 0.08 for « =20°. For this inclination, the
maximum shearing force reaches a peak value of about

0.082 at depth z = 7D,
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Table 4
Influence of the inclination on the seismic response of micropiles (case 2;
E;=Ey,)

Inclination (a) 0° 7° 13° 20°

eaplay 14.61 12.56 11.33 10.14
/ 16.67 13.42 11.55 9.88

g
Dfq cos as, 2.02 226 2.48 2.43
mslaslel

Thead 0.31 0.20 0.07 0.06

Nhead

AMicaa 0.77 0.84 0.90 0.80

mgagHg

5. Conclusion

This paper utilizes a three-dimensional finite element
modeling to analyze the influence of micropiles inclination
on their response to seismic loading. The study was
conducted for two cases, which concern micropiles
embedded in a homogeneous soil layer with a constant
stiffness and a soil layer with a depth based-increasing
stiffness.

Numerical simulations presented herein, show that
inclination of micropile improves micropile’s perform-
ance with respect to seismic loading. The inclination
allows a better mobilization of the axial stiffness of
micropiles and consequently leads to a decrease in both

shearing forces and bending moment induced by seismic
loading.
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Abstract

This paper presents a study of the influence of connection conditions at the head and tip of micropiles on their response to seismic loading. The
study is carried using a fully three-dimensional finite element modeling. The soil is assumed to be elastic with Rayleigh damping. The
superstructure is modeled by a single degree of freedom system composed of a concentrated mass and a column. The study is carried out for both
vertical and inclined micropiles. The results of analyses show that a pinned connection between the micropiles and the cap leads to a reduction in
the axial force and bending moment in micropiles, in particular for inclined micropiles. They also show that the embeddement of the tip of
micropiles in a stiff substratum layer leads to a dramatic increase in the internal forces in the micropiles.

© 2005 Elsevier Ltd. All rights reserved.
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1. Introduction

Micropiles systems present significant advantages for the
construction in seismic areas, mainly flexibility, ductility and
capacity to withstand extension forces. Micropiles can be used
as foundation support of new structures as well as for seismic
retrofitting of structures, which have suffered seismic damage
[1-6]. Finite element analyses showed that the inclination of
micropiles leads to a better mobilization of the axial stiffness
and consequently to a decrease in the seismic-induced bending
moment and shearing forces [7]. These analyses were
conducted for micropiles soil assuming a fully fixed connection
between the micropiles and the cap and a free tip. This paper
aims at analysing the influence of the type of connection at both
the head and the tip of micropiles on their seismic performance.

Analysis of the seismic response of micropiles must
consider both the inertial and kinematic interactions. Indeed,
post-earthquake investigations and analytical and numerical
analyses show that damage of piles in seismic area results from
the inertial effect which is due to the interaction between
structure and pile foundation and from the kinematic effect

* Corresponding author.
E-mail address: isam.shahrour@polytech-lille.fr (I. Shahrour).

0267-7261/$ - see front matter © 2005 Elsevier Ltd. All rights reserved.
doi:10.1016/j.s0ildyn.2005.10.003

which results from the interaction between piles and soils
[8-12]. The latter is particularly significant in layered soils
with strong discontinuities [13—15].

Methods based on Winkler model are generally used for the
analysis of the seismic response of pile foundations [16—-18].
These methods are based on simplified hypotheses of the soil
media, which permit to conduct analyses with little compu-
tation effort. More rigorous methods were also used to analyze
the seismic response of pile foundations, namely the boundary
element method [19,20] and the finite element method [21-23].
In this paper, analysis of the seismic response of micropiles is
carried out using a global three-dimensional finite element
modeling which includes in the same calculation soil,
micropiles, cap and structure. Consequently, it takes into
consideration both the kinematic and inertial interactions.
Numerical simulations were carried out using the finite element
program PECPLAS [24,25], which was checked on a pile test
conducted in a shaking table by Makris et al. [26]. Results of
the verification are presented in [7].

The first part of the paper discusses the influence of the type
of connection between the micropiles and the cap on their
seismic performances. The influence of the head fixity
condition of piles on their response to lateral loading was
investigated using full-scale field tests by Mokwa and Duncan
[27]. Experimental results showed that a fully fixed-head
condition at the top of a group of laterally loaded piles can
result in incorrect estimates of the magnitude and the location
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of maximum bending moments. Since, the micropiles
resistance to flexure is very low, a reduction of the seismic-
induced bending moment in micropiles constitutes a major
issue for their use in seismic areas. In addition to the use of
inclined micropiles, this paper aims at studying the influence of
a change in the connection condition at the head of micropiles
on their seismic performances.

The second part of the paper deals with influence of the
embeddement of the tip of micropiles in a stiff layer on their
seismic performances. This case can be encountered when
micropiles are used in a soft soil overlaying a stiff substratum.
According to analyses presented by Kavvadas and Gazetas
[28], the use of vertical piles in layered soil with a high stiffness
contrast leads to a large increase in the bending moment and
shear forces near the layers interface. This issue is discussed for
both vertical and inclined micropiles.

2. Numerical model

This section deals with the analysis of the influence of the
fixity condition between micropiles and the cap on the seismic
performance of a group of four micropiles embedded in a soil
layer underlined by rigid bedrock (Fig. 1). The thickness of the
soil layer (Hs) is equal to 15 m. The behavior of the soil is
assumed to be elastic with Rayleigh material damping. The

P2

Young’s modulus of the soil is assumed to increase with depth
F
§ 7
I L I e =3 m
€ =3 m

according to the following relation:

0,5
E2) = Ey (?) D

a

where p denotes the mean stress due to the soil self-weight
which is expressed as:

_ (1+2Ky)vz
3

z denotes depth, p, is a reference pressure (100 kPa), Eq
designates the Young’s modulus for p=p,,; Ky is the
coefficient of lateral earth pressure at rest, 7, designates the
thickness of the soil layer that is closest to the surface, which is
assumed to have a constant Young’s modulus. Numerical
simulations were performed with E,=10 MPa, K,=0.5,
zo=1 m. The Poisson’s ratio of the soil is assumed constant
vs=0.45. The computed natural frequency of the soil layer is
equal to f; =0.43 Hz. The superstructure is modeled as a single
degree of freedom system composed of a concentrated mass
mg =40 ton, and a column with a height H,=1 m. Its fixed
base fundamental frequency is equal to f,;=1.36 Hz.
Micropiles are modeled as 3D beam elements. They are
connected to the cap, which is assumed to be free of contact
with the soil. The thickness of the cap is equal to 0.3 m and its
mass is equal to 3 ton. Numerical simulations were conducted
with the following characteristics for micropiles: length
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Fig. 1. Problem under consideration.
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Table 1a
Properties of the soil material

Mass density (kg/m®)

Young’s modulus

Poisson’s ratio Damping ratio

Soil with depth-increasing stiffness ps=1700

j ¢4

E(2)= Ey(p@)/p,)"*
)= (2K
3

1, =045 £=5%

if <z, p(2)=p(z0)

Eo,=10 MPa
pa=100 kPa

Table 1b
Properties of micropiles

Length (m) Diameter (m)

Bending stiffness (MN m?)

Axial stiffness (MN) Damping ratio

L,=10 0.25 Eypl,=0.85

EpA,=1100 £,=2%

E,A,=1100 MN, flexure stiffness E,l,=0.85 MN m? and
micropiles spacing ratio Sy/D,=35. The mechanical properties
of the soil and micropiles are summarized in Tables 1a and b.

Lateral boundaries are placed at a large distance from the
micropiles in order to minimize the boundary effect as
discussed in Shahrour et al. [29].

Calculations are conducted for both vertical and inclined
micropiles. The inclination of micropiles is equal to «=20°
from the vertical axis. The finite element mesh used in
numerical simulations for the inclined micropiles is depicted in
Fig. 2. It includes 21,576 8-node elements and 34 3D-beam
elements.

The seismic loading is applied at the base of the soil mass as
a harmonic acceleration with an amplitude a,=0.2 g.

2.1. Numerical results

Calculation was first carried out for zero structural mass in
order to analyze the influence of the type of connection on the
kinematic response of the group of micropiles. Tables 2a and b
summarize results of computations conducted at the funda-
mental frequency of the soil layer (fioaqa=f1=0.43 Hz).
It shows that a pinned connection induces a moderate increase
in the dynamic amplification at the cap (acqp/a,), which is equal
to 4% for vertical micropiles and to 10% for inclined
micropiles. As expected, the pinned connection allows for an
important reduction in the bending moment in the micropiles.

Fig. 2. 3D mesh used for the finite element analysis of the soil-micropile-
structure system with inclined micropiles (21576 8-node elements).

This decrease is equal to 71% for vertical micropiles and to
83% for inclined micropiles. The pinned-connection leads also
to a significant reduction in the axial forces in the vertical
micropiles (90%, regarding the fixed-head connection) and to
an important decrease in the shearing forces in the inclined
micropiles (65%).

Results obtained with the mass of the superstructure
(mgy =40 ton) at the fundamental frequency of the soil layer
(fioaa=f1) are summarized in Tables 3a and b. The comparison
of these results with those obtained with zero structural mass
shows that the mass of the superstructure leads to an important
increase in the dynamic amplification at the cap of the vertical
micropiles, in particular with pinned-connection. For the latter,
the increase in the dynamic amplification is equal to 46%; to be
compared with the value obtained with the fixed-head
connection (34%). This result indicates that the inertial effect
for this example is significant for vertical micropiles.

Analysis of computations conducted with inclined micro-
piles shows that the mass of the superstructure causes a
moderate increase in the dynamic amplification at the cap
level. This increase is equal to 16% for pinned connection and
to 11% for the fixed-head connection.

Table 2a
Influence of the micropiles-cap connection on the seismic response of vertical
micropiles with zero structural mass (f=f; my=0; mc,, =3 ton)

Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (acap/ag) 11.3 10.9
Mpmax (KN m) 18 62
Ninax (KN) 11 111
Tmax (KN) 18 19

Table 2b
Influence the micropiles-cap connection on the seismic response of inclined
micropiles with zero structural mass (f=fi; my =0; mc,, =3 ton)

Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (ac.p/ag) 10.0 9.1
Mo (KN m) 23 133
Nmax (kN) 889 956
Tmax (KN) 18 52
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Table 3a
Influence of the micropiles-cap connection on the seismic response of vertical
micropiles (f=fi; my=40 ton; m,,=3 ton)

Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (acqp/dg) 16.54 14.61
Dynamic amplification at the mass of the 18.60 16.67
superstructure (aq/ag)
M i (KN m) 216 258
Ninax (KN) 741 1077
Tinax (KN) 374 336
Table 3b

Influence the micropiles-cap connection on the seismic behavior of inclined
micropiles (f=fi; my=40 ton; mc,,=3 ton)

Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (dcqp/ag) 11.59 10.14
Dynamic amplification at the mass of the 9.75 9.88
superstructure (aq/ag)
M0 (KN m) 38 171
Ninax (kN) 1334 1500
Thnax (KN) 79 66

The influence of the type of connection on the maximum
bending moment (M,,,,) is moderate for vertical micropiles but
significant for inclined micropiles. Indeed, regarding the fixed-
head connection, the pinned-connection leads to a decrease of
16% in M., for vertical micropiles and to 77% for inclined
micropiles.

Tables 4a and bshow results obtainend for two additional
values of the loading frequency (fload/f; =0.5 and 2). Analysis
of these results shows that the pinned-connection influences
moderately the bending moment in vertical micropiles, but it
leads to an important decrease in the bending moment in the
inclined micropiles (about 85%). These results agree with those
obtained at the fundamental frequency of the soil layer.

Figs. 3 and 4 show the influence of the type of connection on
the distribution of the maxima of the normalized internal forces

Table 4a
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in the micropiles:

N* = % (3a)
myagHyg
aM
M =— (3b)
mgagHg
T
T"=— (30)
Tcap

For vertical micropiles, the maximum bending moment with
a pinned-connection occurs at a depth z=5D,,. It is equal to
M*=0.58, which is about 30% lower than that induced at the
top of fixed-head micropiles. The maximum normalized axial
force decreases regularly with depth for both the pinned and
head-fixed connections. The maximum axial force (N*) with
pinned-connection is about 30% lower than that induced in
fixed-head micropiles.

For inclined micropiles, the maximum bending moment
(M, for the pinned-head connection occurs at a depth z=
3D,. 1t is equal to My, = 0.19, which is about 22% of that
obtained with the fully fixed connection. The profile of the
normalized axial force shows first an increase with depth up to
peak at z=24D,, flowed by a decrease. The maximum axial
force for pinned-head micropiles (Ny,) is about 10% lower
than that obtained with the full-fixed condition.

2.2. Influence of the type of connection at the tip of micropiles

2.2.1. Numerical model

This section deals with the influence of the embeddement of
the micropiles tip in a rigid substratum on their seismic
response. The study is carried out for both vertical and inclined
micropiles assuming a fully fixed connection between the
micropiles and the cap. The results obtained in the previous
section for micropiles with a free tip are compared to results
obtained for micropiles embedded in two layered soil as

Influence of the micropiles-cap connection on the seismic response of vertical micropiles (my =40 ton; mc,,=3 ton)

fioadzo-sfl ﬁoadzzfl

Pinned-head Fixed-head Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (acap/ag) 9.7 8.3 8.2 6.6
Dynamic amplification at the mass of the superstructure (ay/ay) 10.9 10.4 9.4 8.4
M ax (KN m) 121 138 106 102
Table 4b
Influence the micropiles-cap connection on the seismic behavior of inclined micropiles (my =40 ton; mg,, =3 ton)

floadzo-sfl ﬁoadzzfl

Pinned-head Fixed-head Pinned-head Fixed-head
Dynamic amplification at the cap (ac.p/a,y) 7.1 5.1 2.7 1.6
Dynamic amplification at the mass of the superstructure (ay/ay) 3.89 3.88 1.0 0.83
Mnax (KN m) 8 55 3 21
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mg=40 T

Pinned-head
----- Fixed-head

32

40 '
0 0.2 0.4 0.6 0.8

(4.M) / (mgr.a-Hgy)

0 0.6 12 1.8 2.4
(2.N.Sp) / (mgp.as.Hgy)

Fig. 3. Influence of the micropiles-cap connection on the seismic response of vertical micropiles (a) normalized bending moment; (b) normalized axial force.

illustrated in Fig. 5. The upper layer corresponds to that used in
the previous section (Tables la and b). The bottom layer is
composed of a soil that is stiffer than the upper soil with a
stiffness coefficient E,,= 1000 MPa, which is equal to 100
times of that of the upper layer. The embeddement of the
micropiles in the stiff layer is equal 4D,,. The natural frequency
of the layered soil is equal to f; =0.56 Hz, to be compared with
the natural frequency of the superstructure f,=1.36 Hz.
Calculations with the layered soil were carried out for a
harmonic acceleration applied at the base of the soil mass and
composed of 15 cycle with an amplitude a,=0.2¢g and a

frequency fio.q=0.56 Hz which is equal to the natural
frequency of the layered soil.

3. Results
3.1. Vertical micropiles

Fig. 6 and Table 5 summarize results obtained for vertical
micropiles with a free tip and for micropiles with a tip
embedded in the stiff layer. It can be observed that the
embeddement of the micropiles tip in a stiff layer greatly

mg =40 tons

(a) 0 T T T \I' r (b) 0 T T T T
8 B PEs - -7 N X 8 7
16, N . 16 [0 b
[a) L) ] o L -
PR Lp p
241 N | 24 7
L J | L J
|
32 Pinned-head ~ 32 7
b
N Fixed-head - 20 . ]
40 ! | ! | ! | ! 40 ! | ! | L | L
0 0.25 0.5 0.75 1 0 2 4 6 8

4.M/ (mg.aq.Hgy)

(2.N.Sp,.cosa) / (Mgr.ag.Hgy)

Fig. 4. Influence of the micropile-cap connection on the seismic response of inclined micropiles.
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Young modulus

M
g = 10 MPa
H=E5|m
Lo = 10000 lPa
W

40T
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Fig. 5. Group of vertical micropiles with a tip embedded in a stiff substratum.

affects their seismic response. The bending moment profile in
the layered soils shows two maxima. The first one occurs at the
connection between the micropiles and the cap. It is equal to
M*=2.1, which is about four times that obtained for
micropiles with a free tip. The second maximum appears at
the interface between the two layers. It is also very high
compared to the bending moment in micropiles with a free tip.

The profile of the axial forces is depicted in Fig. 6(b). It can
be observed that the embeddement of micropiles in a stiff layer
results in a large increase in the axial force. The axial force in
the upper layer is fairly constant, which means that the axial
force is mainly developed in the bottom layer. The axial force
at the head of micropiles is equal to N*=3.37, which is about
70% higher than that induced in the micropiles with a free tip.

Fig. 6(c) shows the profile of the shearing force. It is seen
that the embeddement of micropiles in a stiff layer results in a
large increase in the shearing force at the interface between the
two layers. The normalized shearing force at the interface is
equal to T*=0.488, to be compared to the shearing force at the
head of micropiles with a free tip 7% =0.25.

3.2. Inclined micropiles

Fig. 7 and Table 6 summarize results obtained for a group
of micropiles inclined 20° to the vertical axis. It is evident
that the embeddement of the inclined micropiles in a stiff
layer results in a dramatic increase in the internal forces. The
bending moment shows two maxima. The first one occurs

(b) O T T (c) 0 L R
- : B -
101 :' — 10 m
4 ‘I 4 4
1 201 J: B 20 _
| & Coloa | l

= ; =< |
N 30 ! h 30« 1
I N

- :I T \\\ 7
4 4of T 40 -l .

50 L | L | L | L 50 L 1 1 L 1 L 50 L | L | L | L

0 0.6 1.2 1.8 2.4 0 1 2 3 4 0 015 03 045 06

(4-M) / (mst-ast'Hst)

(a) Normalized Bending moment

(2.N.Sp) / (MgagHg)

(b) Normalized Axial force

T/ Teap

(c) Normalized Shearing force

Fig. 6. Influence of the embeddement of the micropiles tip in a stiff layer on the seismic response of vertical micropiles. (a) Normalized bending moment;(b)

normalized axial force; (c) normalized shearing force.
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Influence of the embeddement of the micropiles tip in a rigid substratum on the seismic response of vertical micropiles

Free tip Embedded tip
Dynamic amplification at the cap (acap/dg) 14.61 1591
Dynamic amplification at the mass of the superstructure (aq/a,) 16.67 19.00
Mieaq (KN m) 258 795
Nhead (KN) 1077 2049
Theaa(KN) 336 445
(@ O T T T ~F=T T T T (¢ O L I L A B
| \j \\ i /\, -
. 8 N
10 P . 10 * .
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_- .7 \ /'/
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(a) Normalized Bending moment

(b) Normalized Axial force

(c) Normalized Shearing force

Fig. 7. Influence of the embeddement of the micropiles tip in a stiff layer on the seismic response of inclined micropiles.

near the micropiles head, while the second is induced at the
interface of the two layers. The maximum bending moment
is equal to M*=20, to be compared with the maximum
bending moment in free-tip micropiles M*=0.9. The
maximum shearing force in the micropiles embedded in the
stiff layer is equal to 7%=3.8, which is about 15 times of
that induced in the micropiles with a free tip. The maximum
axial force in the micropiles embedded in the stiff layer also
occurs at the interface between the two layers, with a value
N*=54, which is equal to about 27 times of that induced in
the micropiles with a free tip. The high value of the axial
force in micropiles with a tip embedded in the stiff layer
requires a risk assessment for buckling.

Table 6
Influence of the embeddement of the micropiles tip in a rigid substratum on the
seismic response of inclined micropiles

Free tip Embedded tip
Dynamic amplification at the cap (a@cap/ag) 10.14 4.26
Dynamic amplification at the mass of the 9.88 1.95
superstructure (aq/d,)
Micag (KN m) 159 554
Nheaa (KN) 820 1076
Thead (KN) 38 328

4. Conclusions

This paper included a three-dimensional finite element
analysis of the influence of the fixity conditions at the
micropiles head and tip on their seismic performances. The
study was conducted for both vertical and inclined
micropiles.

The results of numerical analyses show that a pinned
connection between the micropiles and the cap leads to a
reduction of the axial force and bending moment in the
micropiles. The reduction is more significant for inclined
micropiles. For a group of four micropiles inclined 20° to the
vertical axis, a pinned connection leads to a decrease of about
80% in the maximum bending moment.

The embeddement of the micropiles tip in a stiff layer leads
to a dramatic increase in the seismic-induced internal forces, in
particular at the interface between the two layers. The
maximum axial force for a group of four micropiles inclined
20° to the vertical axis in a layered soil is abut 27 times of that
obtained in micropiles with a free tip. These findings indicate
that the embeddement of the micropiles tip into stiff layer
should be avoided in seismic areas, in particular for inclined
micropiles.

Results presented in this paper were obtained assuming an
elastic-linear behavior for the soil. Since, severe seismic
loading induces plasticity in the soil-micropile system,
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additional research is needed to analyze the seismic response
using elastoplastic constitutive relations for both the soil and
micropiles.
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SUMMARY

This paper includes an investigation of the influence of the soil-structure interaction (SSI) on the fun-
damental period of buildings. The behaviour of both the soil and the structure is assumed to be elastic.
The soil-foundation system is modelled using translational and rotational discrete springs. Analysis is first
conducted for one-storey buildings. It shows that the influence of the SSI on the fundamental frequency
of building depends on the soil-structure relative rigidity K. Analysis is then extended for multi-storey
buildings. It allows the generalization of the soil-structure relative rigidity K to such complex structures.
Charts are proposed for taking into account the influence of the SSI in the calculation of the fundamental
frequency of a wide range of buildings. Copyright © 2007 John Wiley & Sons, Ltd.
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1. INTRODUCTION

Building codes generally use the fundamental period of buildings to assess their response to
seismic loadings. This parameter is generally calculated using empirical formulas provided by
seismic codes. These formulas generally ignore the soil flexibility, which could drastically affect
the fundamental period of buildings and consequently their overall seismic response. On the basis
of measurements collected from buildings during earthquakes, Goel and Chopra [1] concluded
that in the case of shear-wall structures, empirical formulas such as those proposed by the Uniform
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Building Code [2] are inadequate. Through a series of micro-vibrations tests, Ghrib and Mamedov
[3] confirmed the inadequacy of the fundamental period formula given by the National Building
Codes of Canada [4] or the Uniform Building Code [2], since they do not include the foundation
flexibility.

The role of the soil-structure interaction (SSI) is usually considered beneficial to the structural
system under seismic loading since it lengthens the lateral fundamental period and leads to higher
damping of the system. This conclusion could be misleading. Indeed, recent case studies and post-
seismic observations suggest that the SSI can be detrimental and neglecting its influence could lead
to unsafe design for both the superstructure and the foundation especially for structures founded
on soft soil [5, 6]. Mylonakis and Gazetas [6] reported three cases of earthquakes (Bucharest 1977,
Mexico City 1985 and Kobe 1995) where SSI caused an increase in the seismic-induced response
of structures despite a possible increase in damping. They reported that Mexico earthquake was
particularly destructive to 10—12 storey buildings founded on soft clay, whose period increased from
about 1.0s (assumption of a fixed base structure) to nearly 2.0s due to the SSI. Several authors
attempted to determine the influence of the SSI on the seismic response of buildings. First studies
were conducted by Veletsos and Meek [7], Veletsos and Nair [8] and Bielak [9]. The flexible-base
period T is evaluated from Velestos and Meek [7] for a structure with a surface foundation as
follows:

=1+ +—— )

where T denotes the fixed-base system period; k, and kg stand for the rotational and translational
springs, i and k designate the height and flexural rigidity of the structure, respectively. Similar
formula is recommended by the Building Seismic Safety Council [10]. On the basis of data recorded
on 57 building covering a wide range of structural and geotechnical conditions, Stewart ez al. [11]
concluded that approaches proposed by Velestos and Bielak to predict 7 /7 can reliably predict
the effect of inertial interaction but are limited to single degree of freedom (SDOF) oscillators. The
objective of the present paper concerns the elaboration of a simple procedure for taking into account
the influence of the SSI in the determination of the fundamental frequency of buildings. Analyses
conducted for both one-storey and multi-storey buildings for various geotechnical conditions allow
the construction of charts that give the fundamental frequency of a wide range of buildings in
terms of the relative soil-structure stiffness.

2. ONE-STOREY BUILDING

2.1. Numerical model

Analysis of the influence of the SSI on the seismic response of buildings constitutes a
complex task, since it depends on multiple factors that affect the fundamental frequency of
buildings. In order to analyse this problem, the case study that will be firstly investigated con-
cerns one-storey buildings modelled as a reinforced concrete frame founded on a homoge-
neous elastic soil layer (Young’s modulus =50 MPa; density =20 kN/m3; Poisson’s ratio=0.3;
shear wave velocity =98 m/s). This frame is composed of a slab supported by two reinforced
concrete square columns (Young’s modulus =32 000 MPa; density =24.5kN/m>) and based on
two isolated square footings (2.0m x 2.0 m). The height of each column is 4.0 m and its cross

Copyright © 2007 John Wiley & Sons, Ltd. Earthquake Engng Struct. Dyn. (in press)
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Figure 1. Numerical model for one-storey buildings.

section is 0.53 x 0.53 m? (EI =420 000 kN m?). Dimensions of the slab floor are 5.0 x 5.0 m? and
its thickness is equal to 0.3 m. Elastic beam elements are used to model the superstructure, while
the soil-foundation system is represented by the means of translational (horizontal K}, and vertical
K,) and rotational (Kg) discrete springs as illustrated in Figure 1. The rigidities of these springs
are evaluated from the following formulas [12]:

—_ GS
U

1+

4%ngﬁ+w%JZ 2)

B.NA,  Kn=2(1+v)Gf VA, K=

v

a and b denote the dimensions of the footing; G and vy designate the soil shear modulus and
Poisson’s ratio, respectively. The factors 8, and 8, account for the geometry of the foundation (b/a).
For the present case study, springs rigidities are equal to Ky = 115000kN/m; K = 100000 kN/m
and K= 100000 kN m/rd. Dynamic analyses were carried out using the finite element software
Effel. It gives a fundamental frequency f =7.23 Hz(T =0.138s) that differs about 18% from that
obtained for the fixed model (frg = 8.82 Hz) due to the SSI effect.

2.2. Soil-structure relative rigidity K

The fundamental frequency of a fixed-base structure frg under lateral loading depends on the
parameters E., I, and H which stand for Young’s modulus, the moment of inertia of the vertical
resisting element and the storey height. The influence of these parameters on the buildings funda-
mental frequency also depends on the SSI. For example, considering the reference case, the ratio
f/frB decreases from 0.819 to 0.576 (decrease of 30%) when the inertia moment of the vertical
elements increases from I, =0.0135 to 0.135m®. This difference is less significant for a stiffer soil
with a shear wave velocity Vo =200m/s where f/frp decreases from 0.949 to 0.823 (decrease of
13%) for the same variation in /.. On the other hand and as indicated before, the influence of the
SSI is taken into account through the rotational and translational springs (Equations (1)—(3)), which
are function of the soil shear wave velocity Vi(=+/G;/p) and the foundation area A (p designates
the soil density). As a consequence, the fundamental frequency f could be expressed as:

f=F(s, H, E, I, A) 3)

Copyright © 2007 John Wiley & Sons, Ltd. Earthquake Engng Struct. Dyn. (in press)
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This equation shows that the fundamental frequency of the soil-foundation—structure system de-
pends on five parameters that characterize the soil (V;), the foundation (A) and the structure
(H, I, E.). Note that the influence of span length has been investigated prior to the present study
and was found insignificant. In the sequel, analyses are conducted for different values of influential
parameters in order to identity a dimensionless factor representing the soil—structure relative rigid-
ity: V5:98, 107, 140, 200, 250 and 300 m/s (stiff soil); H :2,4,7, 10 and 13 m; E. :20 000, 32 000
and 42 000 MPa; 1. :0.000139, 0.00135, 0.0131 and 0.1357 m?*. Results of these analyses are sum-
marized in Table I. They were approximated using the following multilinear regression:

log(f/feB) = A1log(Vs) + Az log(H) + A3 log(Ec) + Aslog(le) )
JrB designates the fundamental frequency of the fixed-base structure (without SSI effect).

Table 1. Influence of K on the fundamental frequency of one-storey buildings.

/1B Vs (m/s) H (m) Ec (MPa) Ic (m*)
1 98 4 32000 0.000139
1 107 4 32000 0.000139
1 140 4 32000 0.000139
1 200 4 32000 0.000139
1 250 4 32000 0.000139
1 300 4 32000 0.000139
0.973 98 4 32000 0.00135
0.976 107 4 32000 0.00135
0.985 140 4 32000 0.00135
0.995 200 4 32000 0.00135
0.998 250 4 32000 0.00135
0.999 300 4 32000 0.00135
0.819 98 4 32000 0.01315
0.833 107 4 32000 0.01315
0.891 140 4 32000 0.01315
0.949 200 4 32000 0.01315
0.967 250 4 32000 0.01315
0.976 300 4 32000 0.01315
0.576 98 4 32000 0.135752
0.589 107 4 32000 0.135752
0.686 140 4 32000 0.135752
0.823 200 4 32000 0.135752
0.876 250 4 32000 0.135752
0.908 300 4 32000 0.135752
0.548 98 2 32000 0.01315
0.584 107 2 32000 0.01315
0.682 140 2 32000 0.01315
0.804 200 2 32000 0.01315
0.862 250 2 32000 0.01315
0.896 300 2 32000 0.01315
0.819 98 4 32000 0.01315
0.833 107 4 32000 0.01315
0.891 140 4 32000 0.01315
0.949 200 4 32000 0.01315
0.967 250 4 32000 0.01315
0.976 300 4 32000 0.01315
Copyright © 2007 John Wiley & Sons, Ltd. Earthquake Engng Struct. Dyn. (in press)
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Table 1. Continued.

/1B Vs (m/s) H (m) Ec (MPa) Ie (m*)
0.963 98 7 32000 0.01315
0.983 107 7 32000 0.01315
0.963 140 7 32000 0.01315
0.983 200 7 32000 0.01315
0.989 250 7 32000 0.01315
0.993 300 7 32000 0.01315
0.966 98 10 32000 0.01315
0.972 107 10 32000 0.01315
0.983 140 10 32000 0.01315
0.992 200 10 32000 0.01315
0.995 250 10 32000 0.01315
0.996 300 10 32000 0.01315
0.979 98 13 32000 0.01315
0.985 107 13 32000 0.01315
0.987 140 13 32000 0.01315
0.994 200 13 32000 0.01315
0.997 250 13 32000 0.01315
1 300 13 32000 0.01315
0.981 98 4 20000 0.00135
0.985 107 4 20000 0.00135
0.991 140 4 20000 0.00135
0.996 200 4 20000 0.00135
0.997 250 4 20000 0.00135
0.998 300 4 20000 0.00135
0.961 98 4 42000 0.00135
0.967 107 4 42000 0.00135
0.981 140 4 42000 0.00135
0.991 200 4 42000 0.00135
0.994 250 4 42000 0.00135
0.996 300 4 42000 0.00135
0.881 98 4 20000 0.01315
0.899 107 4 20000 0.01315
0.936 140 4 20000 0.01315
0.968 200 4 20000 0.01315
0.979 250 4 20000 0.01315
0.985 300 4 20000 0.01315
0.787 98 4 42000 0.01315
0.814 107 4 42000 0.01315
0.877 140 4 42000 0.01315
0.936 200 4 42000 0.01315
0.958 250 4 42000 0.01315
0.969 300 4 42000 0.01315
0.666 98 4 20000 0.135752
0.699 107 4 20000 0.135752
0.785 140 4 20000 0.135752
0.878 200 4 20000 0.135752
0.917 250 4 20000 0.135752
0.939 300 4 20000 0.135752
0.523 98 4 42000 0.135752
0.558 107 4 42000 0.135752
0.657 140 4 42000 0.135752
Copyright © 2007 John Wiley & Sons, Ltd. Earthquake Engng Struct. Dyn. (in press)
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Table 1. Continued.

f/feB Vs (m/s) H (m) Ec (MPa) Ic (m*)
0.784 200 4 42000 0.135752
0.845 250 4 42 000 0.135752
0.883 300 4 42000 0.135752
0.316 98 2 32000 0.1315
0.338 107 2 32000 0.1315
0.413 140 2 32000 0.1315
0.557 200 2 32000 0.1315
0.661 250 2 32000 0.1315
0.735 300 2 32000 0.1315
0.842 98 7 32000 0.1315
0.863 107 7 32000 0.1315
0911 140 7 32000 0.1315
0.954 200 7 32000 0.1315
0.971 250 7 32000 0.1315
0.978 300 7 32000 0.1315
0.911 98 10 32000 0.1315
0.924 107 10 32000 0.1315
0.953 140 10 32000 0.1315
0.977 200 10 32000 0.1315
0.986 250 10 32000 0.1315
0.987 300 10 32000 0.1315
0.953 98 13 32000 0.1315
0.955 107 13 32000 0.1315
0.974 140 13 32000 0.1315
0.988 200 13 32000 0.1315
0.993 250 13 32000 0.1315
0.995 300 13 32000 0.1315

Values of the coefficients of the multilinear regression are: A1 =0.233, A» =0.33, A3 =—-0.12
and A4 =—0.07. They are obtained with a determination coefficient R* =0.7.

Normalizing the coefficients of the regression by A3 gives Aj/A3~—2, Ay/A3~ —3 and
A4/A3~0.75. As a consequence, the proposed dimensionless parameter K representing the
soil—structure relative rigidity could be approximated as follows:

2 3
pxVixH
KSS i

T B 1 ©

Expressions of discrete springs (Equation (2)) reveals that the influence of the square of soil shear
wave velocity (VS2) is equivalent to the square root of foundation area (+/ A); hence, the expression
of the soil-structure relative rigidity K is turned into

[ A
xVEx H3x [—
p S Ao

K=
Ee x (Ie)*/*

(6)

where A denotes a reference area (1 m?).
Figure 2(a) shows the variation of the ratio f/frp with the relative rigidity K. It can be observed
that this variation can be approximated using a simple chart. For log(Kg)>1.5, the ratio f/frp
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Figure 2. Influence of K¢ on the fundamental frequency of buildings: (a) one-storey
buildings; (b) multi-storey buildings with one span in the lateral and transverse directions;
and (c) multi-storey buildings with multiple spans.

attains an asymptote f/fpg = 1. In this case, the fundamental frequency of the soil-foundation—
structure system is close to that of a fixed-base structure. For log(K)<1.5, an important variation
is observed for f/frp with log(Ks). In this case, neglecting the SSI could lead to a significant
misestimation of the fundamental frequency the soil-foundation—structure system and consequently
to a poor prediction of the overall dynamic response of the structure. For stiff structures on soft
soils (log(Ks)< — 1.5), the frequency of the fixed-base model frp exceeds by three times the
frequency of the soil-foundation—structure system.

3. MULTI-STOREY BUILDINGS

Investigations were conducted for multi-storey buildings with different conditions for both the soil
and the structure. Results obtained for buildings with different values of the total number of stories
N (1,3,5,7 and 10) and one span in both the longitudinal and transversal directions shows that
the soil-structure relative rigidity could be expressed as follows:

[ A
xVZx H3x |—
p S Ao

Ns x E¢ X (IC)3/4

K ss — (7)
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Figure 3. Chart for the consideration of the SSI in the determination of the
fundamental frequency of buildings.

This expression indicates a decrease of Ky, with the increase in the number of stories, and
consequently to an increase in the influence of the SSI on the fundamental frequency of the
building. Figure 2(a) depicts the variation of f/frp with the relative rigidity K. It shows that this
variation could be approximated using a simple chart that is similar to that obtained for one-storey
buildings. Calculations were also conducted for multi-storey buildings with different values of the
number of spans in both the transversal and longitudinal directions (Ny; and Ny)) and different
foundation areas (A, A> and A3) proportional to the transmitted loads.
Analyses show that the relative rigidity for these buildings could be expressed as follows:

2 3 A
Nt X Npi X p x V& x H” X "
0

Ky = N Eex (L (®)
where A is the mean value of foundations area A =(A| + A +--- + Ay)/n.

The increase in the number of spans (Ny or Npy) leads to higher values of the relative rigidity
K and consequently to a decrease in the influence of the SSI. Figure 2(c) depicts the variation of
the fundamental frequency ratio (f/frg) with K for buildings with multiple stories and spans.
It confirms trends obtained for one-storey buildings. Figure 3 summarizes results obtained for
one-storey and multi-storey buildings. It can be observed that the fundamental frequency ratio
(f/frB) can be determined in terms of the relative rigidity Ky (Equation (8)) using the chart
described earlier for one-storey buildings.

4. CONCLUSION

This paper included the analysis of the influence of the soil-structure interaction (SSI) on the
fundamental period of buildings. Analyses conducted for various soil and structure conditions
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showed that this influence depends mainly on the soil-structure relative rigidity, which could be
expressed in terms of the soil shear wave velocity (V;), the foundation area (A), the flexural
rigidity of the building columns ([, E;), the storey height (H), the number of stories (Ng) and
spans (Npt, Np)) as follows:

2 3 A
Npt X Npt X px VEX H? x [ —
Ao

K..=
» Ny x E¢ x ()34

A chart is proposed for an ease consideration of the influence of the SSI in the determination of
the fundamental frequency of buildings. For flexible buildings (log(Kss)>1.5), the SSI could be
neglected. For lower values of K, ignoring the SSI could lead to a significant misestimation of
the fundamental frequency of buildings.
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ABSTRACT

This paper presents a numerical analysis of the influence of the water-
skeleton interaction on the response of earth dams to seismic loading. The
non associated Mohr-Coulomb criterion is used for the description of the
behaviour of earth material. Analysis is first conducted under undrained
condition; then a full coupled analysis is used for the investigation of the
influence of the water-skeleton interaction on the seismic response of the
dam. Comparison of the undrained, full coupled and drained analyses
shows that the undrained analysis overestimates the natural frequency of
the dam and consequently could lead to a miss estimation of its response.
The full coupled analysis predicts an important attenuation in the dam
response, which could result from the role of the water flow in the
dissipation of the seismic energy in addition to the influence of the induced
pore-water pressure excess on the reduction of the effective stresses in
the dam. As a consequence, full coupled analyses are recommended for
the seismic design of earth dams.

Keywords: amplification, coupled, drained, earth dam, earthquake,
plasticity, skeleton, undrained, water

1. INTRODUCTION

Dams and reservoirs located near urbanized areas represent a potential risk to the
downstream population and property in the event of uncontrolled release of the reservoir
water due to earthquake damage. The first failure of a dam due to earthquake reported in the
literature is Augusta Dam, GA, during the 1886 Charleston, SC earthquake. Worldwide,
about 30 dams have failed completely during earthquakes [1].

There are more than 75,000 dams of all sizes listed in the U.S. National Inventory of
Dams [2] and thousands of large dams have been built worldwide. Hence, the record may
appear outstanding. However, except for several well-known cases, few dams have been
tested on ground motion equivalent to their Design Basis Earthquake [3]. Conversely, a few
dams have experienced significant damage under moderate shaking. Performance data and
detailed references regarding approximately 400 dams that have been subjected to significant
earthquake shaking are provided by USCOLD [4, 5, 1].
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Figure 1 Problem under consideration: Influence of the water-skeleton interaction
on the seismic response of an earth dam.

Seismic design of earth dams should take into consideration the influence of the water-
skeleton interaction on the overall response of the dam. Since, the seismic loading is rapid
with regard to the flow process in the core of the dam; engineers could use undrained
analyses for dams design. This paper presents a confrontation of this approach to a full
coupled approach that takes into account an effective stress formulation for the skeleton
coupled to the Biot’s formulation for the water-skeleton interaction [6, 7]. The paper does not
deal with the liquefaction phenomena.

2. NUMERICAL MODEL
The problem under consideration is shown in figure 1. It concerns analysis of the influence
of the water skeleton interaction on the response of an earth dam to seismic loading. A
simplified configuration is considered in this analysis. The clay core is assumed to be
homogeneous. An elastic perfectly plastic constitutive relation is used for the earth material.
This model is based on the non associated Mohr-Coulomb criterion with tension cutoff.
Although this model does not describe well the hardening of soils, it is largely used in
geotechnical engineering; in addition the constitutive parameters of this model are usually
available for different categories of soils. Rayleigh damping is used in the analyses with a
damping ratio B = 0.05.

Numerical analyses are conducted using the FLAC program [8]. This program is based on
a continuum finite difference discretization using the Langrangian approach. Every
derivative in the set of governing equations is replaced directly by an algebraic expression
written in terms of the field variables (e.g. stress or displacement) at discrete point in space
[8]. For dynamic analysis, it uses an explicit finite difference scheme to solve the full
equation of motion using lumped grid point masses derived from the real density surrounding
zone. The calculation sequence first invokes the equations of motion to derive new velocities
and displacements from stresses and forces. Then, strain rates are derived from velocities,
and new stresses from strain rates. Every cycle around the loop correspond to one time step.
Each box updates all of its grid variables from known values that remain fixed over the time
step being executed.

Numerical distortion of the propagating wave can occur in dynamic analyses. Both the
frequency content of the input motion and the wave-speed characteristics of the system will
affect the numerical accuracy of wave transmission. Kuhlemeyer and Lysmer [9] showed
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that for an accurate representation of the wave transmission through the soil model, the
spatial element size, Al , must be smaller than approximately one-tenth to one-eighth of the
wavelength associated with the highest frequency component of the input wave i.e.,

Al1< A/10 (D

Where, A is the wave length associated with the highest frequency component that contains
appreciable energy. Expressing A in the form of the shear wave velocity (V) and the highest
frequency introduced to the system f,  , equation 1 can be written as:

ax’

ALSV/(10 .f ) (@)

This requirement may necessitate a very fine spatial mesh and a corresponding small time
step. The consequence is that reasonable analyses may be time and memory consuming. In
such cases, it may be possible to adjust the input by recognizing that most of the power for
the input history is contained in lower frequency components. By filtering the history and
removing high frequency components, a coarser mesh may be used without significantly
affecting the results.

The initial stress sate of the dam is determined using a static analysis of the dam response
to gravitational forces.

In the full coupled analysis, the time step is determined in terms of the characteristic
length of the mesh (L_) and the diffusivity factor ¢ as follows:

LZ
At=—- 3

The diffusivity factor (¢) is determined using the hydro mechanical properties of both the
porous fluid and the porous media:

k

c= 2
1, @
M  K+4G/3

K and G denote the bulk and shear modulus of the porous media, respectively. M, k and o
stand for the Biot modulus, the mobility coefficient and the Biot coefficient, respectively.

3. INPUT MOTION

The seismic loading is applied at the base of the foundation layer as a velocity excitation.
Analyses are conducted for two recorded earthquake motions. The first one corresponds to
the Kocaeli earthquake in Turkey (1999) with a magnitude Mw = 7.4 [10]. The estimated
peak velocity of this record is approximately equal to 0.40 m/sec (peak acceleration
0.247g), and its duration is approximately equal 30 sec (Figure 2a). The frequency of the
major peak is equal to 0.9 Hz. The major part of the spectrum lies between 0.2 and 2Hz.
The second input motion corresponds to Tabas earthquake in Iran (Figure 2b, [10]). The
major peak corresponds to the frequency f = 0.5 Hz, the second peak appears at the
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Figure 2a Kocaeli earthquake record (1999) a) Velocity, b) Spectrom.

frequency /= 1.1 Hz. The major part of the spectrum lies between 0.2 and 1.5 Hz. The
duration is approximately equal 8 sec. Analyses were conducted with the magnitude of the
Kocaeli record (V, = 0.4 m/sec).

4. UNDRAINED ANALYSIS

The undrained analysis is conducted in total stresses. The shell material is assumed to be
frictional, while that of the core is assumed to be purely cohesive. Geotechnical properties of
the dam are summarized in table 1. The foundation material is assumed to be elastic with a
Young’s Modulus E = 1000 MPa. The Young’s modulus of the core is equal to 40 MPa, while
that of the shell is equal to 60 MPa. The Friction angle of the shell is equal to ¢ =35°. The core
cohesion (C,) is assumed to increase with the initial effective vertical stress o' as follows:

Cu = }‘cuo-‘vo (5)

Analyses were conducted with 4 =0.3

The response of the dam to the Kocaeli earthquake record is illustrated in figures 3 to 6.
Figure 3 shows the distribution of plasticity in the dam at the peak of the excitation. It can
be observed that plasticity is induced in the quasi totality of the dam. The residual
displacement is presented in figure 4. It shows that the seismic loading induces a residual
displacement in the upper part of the dam and at the extremities. The displacement attains
0.95 m. Figure 5 shows the displacement pattern in the axis and the middle height of the dam
at the maximum excitation. It can be observed that the displacement in the axis of the dam
increases first with the distance from the base up to a peak and then decreases. This variation
corresponds to a combination of the first and second modes of the dam. The variation of the
displacement at the middle height shows a sharp increase at the extremities; which could
indicate the imminence of soil instability in this area.

Figure 6a shows the seismic amplification of the velocity in the dam. It can be observed
that the amplification increases first with the distance from the base of the dam up to a peak
and then decreases. This variation corresponds to a combination of the first two modes of the
dam. Figure 6b shows the spectra of the velocity at the crest of the dam and the spectra of
the input motion. It can be observed that the peak of the dam response occurs at the
frequency = 1.35 Hz ; a less pronounced peak appears at the frequency = 0.64 Hz.

Figure 7a shows a comparison between the drained and undrained responses of the dam
to Kocaeli earthquake record. It can be observed that the amplification of the tow responses
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Table 1 Undrained analysis: properties of the earth dam

Parameter Units Core Shell Foundation
Dry density (p) (kg/m?) 1800 2000 2200
Saturated density (p') (kg/m?) 2100 2500 2500
Friction angle () (©) 0 35
Cohesion (¢') (kPa) 0.30*c,,’ 0.100
Young’s modulus (E) (kPa) 40 000 60 000 1000 000
Poisson’s ratio (v) 0.3 0.3 0.25
05 R 1.20E-02
041 8 1.00E-02 -
0.3 1 s
5 02] < 8.00E-03 {
& 0.1 s
£ 00] § 6.00E-03
= 0.1 T 4.00E-03 |
—-0.2 1 ©
031 & 2.00E-03
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Figure 2b Tabas earthquake record: a) Velocity, b) Spectrom.
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T

Figure 3 Undrained analysis: Distribution of plasticity in the dam (Maximum
excitation) (Kocaeli earthquake record).

are close, except near the top of the dam, where drained response is higher than that the
undrained one. Both of the responses correspond to a combination of the first and second
modes, but the contribution of the second mode seems to be more important to the undrained
response. Figure 7b shows the spectra of the drained and undrained responses of the dam. It
confirms that the peaks of the drained and undrained responses occur at the frequency f =
1.35 Hz, which is close to the second frequency of the dam (f'= 1.40 Hz).

Figure 8 shows a comparison of the seismic responses to Tabas and Kocaeli earthquake
records. It can be observed that the amplification of the tow responses are very closes, except
near the top of the dam, where the response to the Tabas input motion is higher than that to
Kocaeli earthquake record (Figure 8a). The contribution of the second mode to the response to
the Tabas input motion is less important than that to the response to Kocaeli reord. Figure 8b
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Figure 4 Undrained analysis: Residual displacement in the dame axis and at
middle height (Koaceli earthquake record).
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Figure 5 Undrained analysis: displacement pattern at the maximum of the
seismic excitation.

shows the spectra of the response to Kocaeli and Tabas earthquake records. It confirms that the
peak of the response to Tabas record occurs at the frequency f'= 0.5 Hz, which is lower than
that of the response to Kocaeli earthquake record (f'= 1.32 Hz).

5. FULL COUPLED ANALYSIS
Full coupled analysers are conducted using the effective stresses approach for the soil
skeleton coupled to the Biot’s formulation for the water-skeleton interaction.

The geotechnical properties of the dam are summarized in table 2. The foundation is
assumed to be stiff with a Young’s Modulus E = 1000 MPa. The Young’s modulus of the core
is equal to 40 MPa, while that of the shell is equal to 60 MPa. The friction angle of the shell
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Figure 6 Undrained analysis: seismic amplification of the velocity
(Kocaeli earthquake record).
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Figure 7 Comparison of the drained and undrained responses (Kocaeli
earthquake record).

is equal to 35°. The cohesion and frictional angle of the core are equal to 100 kPa and 15°,
respectively. The permeability of the core is equal to 9.81077 m/s.

The dam response to Kocaeli earthquake input motion is illustrated in figures 9 to 13.
Figure 9 shows the variation of the excess pore pressure ratio (R,) at three positions of the
dam: the base, the middle height and the top. This variation follows that of the input motion.
At the top of the dam, (R,) increases up to 1.16, while at the middle height it attains 1.1; at
the bottom of the dam (R ) decreases down to 0.9.

Figure 10 shows the displacement pattern in the axis and at the middle height of the dam at
the maximum of the seismic excitation. It can be observed that the displacement in the axis of
the dam increases with the distance from the base of the dam, with a quasi stabilization near
the top of the dam. The variation of the displacement at the middle height shows a sharp
increase at the extremities; which could indicate the imminence of a soil instability in this area.
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Figure 8 Comparison of the undrained responses to the Kocaeli and Tabas

earthquake records.

Table 2 Full coupled analysis: properties of the earth dam

Parameter Units Core Shell Foundation
Dry density (p) (kg/m?) 1800 2000 2200
Saturated density (p’) (kg/m?) 2100 2500 2500
Friction Angle (¢) () 15 35 35
Dilation (©) 3 10 3
Cohesion (c') (kPa) 0.1e3 0.100 0.2e3
Young’s modulus (E) (kPa) 40000 60000 1000 000
Poisson’s ratio (V) 0.3 0.3 0.25
Elastic shear modulus (G) (kPa) 15 000 23 000 400 000
Bulk modulus (K) (kPa) 33 000 50 000 666 000
Porosity (n) 0.3 0.5 0.3
Permeability (k) (m/ sec) 9.8¢-7 9.8¢-5 2.94¢-4
Biot Modulus (M) (kPa) 7.33¢6 3.67¢6 7.33e6
Mobility coefficient (k) m?/(sec*kPa) 5.00e-8 5.00e-6 1.35e-5
Diffusivity Factor (c) m?/sec 0.367 18.3 98.6

Figure 11 shows the amplification of the undrained and full coupled responses of the dam.
It can be observed that the amplification of the undrained response is higher than that of the
full coupled response. Both responses correspond to a combination of the first and second
modes, but the contribution of the second mode seems to be more important to the undrained
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Figure 10 Full coupled analysis: Displacement at the maximum of seismic
excitation (Kocaeli earthquake record).

response. Figure 12 confirms this observation. It shows that the full coupled response
includes two peaks with equal values which correspond to the frequencies f'= 0.65 Hz and
1.35 Hz, while the major peak of the undrained response occurs at the frequency f= 1.35 Hz.
This result indicates that the undrained analysis could lead to an overestimation of the natural
frequency of the dam, because of the overestimation of the dam stiffness.
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Figure 12 Influence of the water - skeleton interaction velocity amplification of the

dam (Kocaeli earthquake record).

Figure 12 shows the influence of the water-skeleton interaction modelling on the response
of the dam. It can be observed that the undrained analysis overestimates the natural
frequency of the dam and could lead to a miss estimation of its response. The full coupled
analysis shows an important attenuation of the dam response, which could result from the
role of the water flow in the dissipation of the seismic energy in the dam in addition to the
influence of the pore-water pressure increase on the reduction of the effective stresses and
consequently to an increase in plasticity in the dam.
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6. CONCLUSION

This paper included a study of the influence of the water-skeleton interaction on the seismic
response of an earth dam. Investigations were conducted using undrained, full coupled and
drained analyses for real earthquake input motions.

Results show that the undrained analysis overestimates the natural frequency of the dam and
could lead to a miss estimation of its response. The full coupled analysis predicts an important
attenuation in the dam response, which could result from the influence of the water flow in the
dissipation of the seismic energy in addition to the influence of the induced pore-water pressure
excess in the reduction of the effective stresses on the dam and consequently to an increase in
the soil plasticity. These results show the necessity of the use of a full coupled analysis for the
seismic design of earth dams.
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Introduction

Flexible pavements suffer generally from rutting which results
from heavy traffic and severe environmental condition (Collop
and Cebon 1995; Archilla and Madanat 2001; Skok et al. 2002).
Rutting could be due to either permanent deformation of the sur-
face layer (instability rutting) or to the deformation of the lower
layers (structural rutting). Urban traffic presents severe conditions
for flexible pavements, because of both the low circulation speed
and the low traverse wheel wander. Urban pavements are also
subjected to heavy bus loading which accelerates the rutting pro-
cess, especially at intersections, traffic lights, and bus stations. As
a consequence, rehabilitated urban pavements rarely ensure their
design life (El Hussein and Nofal 1998).

Since the maintenance and rehabilitation of urban pavement
are extremely expensive, specific materials and technologies are
proposed to improve their performance. The practical use of these
developments requires their verification, which could be carried
out using experimental tests. Numerical modeling can also be
used for the analysis of pavement rutting (Olsson et al. 2000;
White et al. 2002; Saleh et al. 2003) and for evaluation of the
performances of new developments in the field of pavement re-
habilitation (Archilla and Madanat 2001). Previous works on the
numerical modeling of pavement rutting mainly concerned ex-
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pressways. This paper presents an analysis of the urban pavement
rutting using a nonlinear finite-element method. The model will
be briefly presented as well as its validation on full-scale tests.
Then it will be used for the analysis of urban pavement rutting
and for the evaluation of the efficiency of some rehabilitation
technologies of urban pavements.

Numerical Model

The finite-element software Abaqus is used in the numerical
simulation.

Presentation

Constitutive Relation

The behavior of asphalt concrete is described using an elastovis-
coplastique constitutive relation. The elastic part is assumed to be
isotropic and linear. The influence of the temperature is consid-
ered using the relation proposed by Ullidtz (1999)

E= ErefeaE(T_Trel‘)

E..; and ap denote two constitutive parameters that can be deter-
mined from triaxial tests conducted at different values of the tem-
perature. E,; stands for the Young’s modulus at the reference
temperature T, E.; and ar are frequency dependent.

The viscoplastique strain is determined using the relation pro-
posed by Hua and White (2002)

EP=Ac"t"

n, m, and A=constitutive parameters, which could be determined
from creep and recovery tests. The influence of the temperature is
considered using the time-temperature superposition principle
(Chehab et al. 2002) as follows:

§'pP =A70_ngm
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Fig. 1. Determination of time of contact wheel pavement

ar denotes the temperature shift for the viscoplastic effect; and
Ar=constitutive parameter that is temperature dependent.

The behavior of the sublayers is described using an elastoplas-
tic constitutive model based on the Mohr—Coulomb criterion.

Traffic Loading Model

A vehicle pass is modeled as a pressure applied at the pavement
surface during a time interval 7, which depends on the vehicle
speed v, the tire footprint b, and the size of the mesh element a
as illustrated in Fig. 1 (Fang 2001)

a+b

Up

According to the proposition of Olsson et al. (2000), Fang (2001),
White et al. (2002), and Ali (2006), a traffic load including N
passes is modeled as the superposition of these passes.

Table 1. Characteristic of the Pavement Sublayers

Young’s Modulus Friction angle ¢ Cohesion
Layer E (MPa) ©) ¢ (kPa)
Base 240 35 10
Subgrade 90 30 1

The transverse wheel wander was considered using a standard
normal distribution for the transverse wheel path with a width
D,,=40 cm and a standard deviation of 29 cm (White et al. 2002;
Wardle et al. 2003).

Validation

Full-scale rutting tests are used for validation of the numerical
model. These tests were conducted on pavements composed of
five layers (Perret 2003) as follows:

1. Two layers of asphalt concrete including a wearing course
(MR11) and a binder course (HMT); the total thickness of
these layers is equal to 17 cm;

2. Base and subbase gravel layers (0—63 mm); their thickness
is equal to 40 cm;

3. Subgrade layer of fine sand; its thickness is equal to 122 cm;
and

4. Rigid layer of concrete, 20 cm in thickness.

The finite-element mesh used in the validation is given in Fig. 2.

It includes 1,776 four-node elements with reduced integrations.

Table 1 summarizes the mechanical characteristics of the base
and the subgrade layers, which were determined from both tri-
axial and plate loading tests (Perret 2003). The Poisson’s ratio is
assumed to be constant at v=0.3. The concrete layer is supposed
to be elastic with a Young’s modulus £=20 GPa and a Poisson’s

ratio v=0.15 (Perret 2003).
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Fig. 2. Finite-element mesh used in validation of numerical model on full-scale tests
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Table 2. Variation of A with Temperature

Ar
[Sec”* (10 kPa)”™]
T (C°) MRI11 HMT
15 8.00E-08 6.20E-08
30 1.30E-06 1.20E-06
35 2.63E-06 2.92E-06
40 5.31E-06 5.88E-06
45 1.00E-05 1.07E-05
50 1.67E-05 1.74E-05

The viscoplastic parameters of the asphalt were determined
using a back-calculation procedure on full-scale tests conducted
at different values of the temperature (Perret 2003). The back-
calculation procedure (Ali 2006) gave the following values for the
constitutive parameters: m=-0.5, n=0.88. The constitutive pa-
rameter A is temperature dependent. Table 2 shows its variation
with temperature for both the binder layer (HMT) and the wear-
ing course layer (MR11).

Fig. 3 shows a comparison between the numerical simulation
and the full-scale results conducted by Perret (2003) under the
following conditions: an axle load F,=115kN, a tire pressure
P;.=800 kPa, and temperature 7=50°C, and traffic speed v,
=12 km/h. It can be observed that the numerical model accu-
rately reproduces the evolution of rutting during both the initia-
tion and propagation phases.

Analysis of Rutting of Urban Pavements

Traffic in urban areas is characterized by a low circulation speed

and reduced transverse wheel wanders. In order to analyze the

influence of these severe conditions on pavement rutting, numeri-

cal simulations were conducted for the following conditions:

1. Low traffic speed (v,=50 km/h) with zero wheel wander
(D=0);

2. Low speed with moderate wheel wander (D,,=20 cm); and

3. High speed (v,=90 km/h) with high traffic wander (D,
=40 cm).

The first two conditions concern urban pavements, while the third

18
16 A
14 1

—_— =
(=R S
| |

(o))
I

Rutting (mm)

4

concerns expressways. Analyses were conducted with the geo-
metric and mechanical properties used in the validation test. Note
that pavement temperature is supposed to be 45°C, which corre-
sponds to an ambient temperature of 28°C (Yavuzturk et al.
2005). Elastic modulus of the asphalt at 45°C is equal to
422 MPa. Analyses were conducted for a dual tire track with an
axle load F,=135 kN and a tire pressure P,,=662 kPa.

Fig. 4 presents results of numerical simulations. It can be ob-
served that rutting is largely affected by both the transverse wheel
wander and the traffic circulation speed. It decreases with the
increase in traffic speed and the augmentation of the transverse
wheel wander (D,,,). For example, the number of passes causing
8 mm of rutting in expressways is about four times higher than
that obtained in urban area. Also note that assuming 20 cm of
transverse wheel wander leads to a reduction of about 20% in
rutting. This reduction is due to the role of transverse wheel
wander on the distribution of the load over a larger area of the
pavement.

Fig. 5 shows the influence of traffic speed on rutting. It shows
a significant increase in the rutting with the decrease in speed.
This result agrees well with the observation of rutting at the in-
tersections, traffic lights, and bus stations. For example, rutting
depth increases by about 100% when the traffic speed decreases
from 60 to 10 km/h. The reduction of traffic speed results in an
increase in the loading time and consequently in an augmentation
of rutting. This result agrees well with the findings of Al-Qadi
et al. (2004) and Wang and Machemehl (2004).

Analysis of Methods of Rehabilitation of Rutted
Pavement

The rehabilitation of rutted pavements is generally carried out by

replacement of the damaged layer by a new one. The numerical

modeling of the pavement rehabilitation is carried out as follows:

1. Finite-element analysis is conducted under traffic load and
environmental conditions over a period corresponding to the
development of the critical rutting;

2. The degraded surface layer is replaced by a new one; the
mechanical properties of other layers are unchanged; and

3. A finite-element analysis is conducted to analyze the rutting
of the rehabilitated pavement.

& Model

m Test

0 0.05 0.1

T T T 1

0.15 0.2 0.25 0.3

Cycle number

Fig. 3. Validation of numerical model on rutting tests: (F,=115 kN, Py,=800 kPa, T=50°C, v,=12 km/h) (tests realized by Perret 2003)
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Fig. 4. Influence of urban traffic on pavement rutting (dual tire, F,,=135 kN; P;,.=662 kPa)

In the following this methodology will be used to evaluate the
performances of different strategies proposed for the rehabilita-
tion of rutted pavement in urban area.

The degraded layer can be replaced by a layer with the same
material (HMT) or by another material such as the high modulus
asphalt concrete (EME) which provides a good resistance to rut-
ting. Let’s take the example used in the preceding section. Analy-
ses are conducted for the following scenarios of rehabilitation:

1. The rutted surface layer (h=14 cm) of the asphalt concrete is
replaced by a layer with the same characteristics (HMT) and
thickness;

2. The rutted layer is replaced by the high modulus asphalt
(EME) layer, 11 cm in thickness; and

3. The rutted layer is replaced by the high modulus asphalt
(EME) layer, 7 cm in thickness.

The values of the parameters of the high modulus asphalt EME at

T=30°C are given by: A;=9.1E-7, m=0.86, n=—0.53, and E

=7,917 MPa.

Fig. 6 illustrates the performances of the three methods of
rehabilitation. It can be seen that the rutting development is al-
most the same for the pavement repaired with the same material

Rutting (mm)

and thickness (first method). The use of the high modulus asphalt
(EME) reduces the rutting development. After rehabilitation, the
period to develop a 4 mm rut is enlarged by about 50 and 100%
with the use of 7 and 11 cm high modulus asphalt EME, respec-
tively.

Conclusion

This paper presented finite-element modeling of rutting in urban
pavements using an elastoviscoplastic constitutive relation for the
asphalt concrete and an elastoplastic model for the supporting
layers. The performances of this model were checked on full-
scale tests.

Analyses showed that rutting in urban areas constitutes a
major problem because of the low traffic speed and the reduced
wheel wander. The use of high modulus asphalt like EME consti-
tutes an efficient solution for the rehabilitation of rutted urban
pavements.

5 T T T
0 10 20 30

T T T 1

40 50 60 70

Speed (km/h)

Fig. 5. Influence of traffic speed on rutting development
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Fig. 6. Analysis of method of rehabilitation on rutted pavements
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Ground vibrations due to road traffic constitute a major environmental problem. This paper presents a
numerical model for the analysis and prediction of the ground vibrations due to the road traffic. A car
model with four degrees of freedom is used for the determination of the load due to the road traffic.
The load is then introduced in a 3D finite difference model for the determination of the traffic-induced
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the amplitude and frequency of the traffic-induced vibrations are mainly affected by the vehicle speed,
the road unevenness and the vehicle suspension system. Some recommendations are suggested for the
reduction of these vibrations.

© 2011 Elsevier Ltd. All rights reserved.

1. Introduction

Traffic-induced vibrations can cause discomfort to residents,
perturbation of sensitive equipment and even damage to nearby
structures. Over the past several years, experimental studies have
analyzed the ground vibrations generated by vehicles. Experiments
performed at the Transport and Road Research Laboratory [1,2]
showed that heavy vehicles mainly caused the perceptible vibra-
tions and that the level of vibrations increased with the vehicle
speed and the height and depth of pavement surface irregularity.
Crispino and D’Apuzzo [3] conducted a series of measurements of
road traffic-induced vibrations in a heritage building in Naples;
they used a modified Watts’ formula for the determination of the
vibration variation with the vehicle type and speed. Other experi-
mental works attempted to correlate the vibration characteristics
(level and frequency content) to the bus suspension system [4]
and the seasonal climate variation [5].

Theoretical and numerical studies have also been conducted.
Lombaert and Degrande [6,7] used the boundary element method
in the frequency-wave number domain together with the Betti-
Rayleigh reciprocal theorem to compute the dynamic response in-
duced by a moving vibration source. Their model was validated
using field tests. D’Apuzzo [8] reported that, when the road rough-
ness was described through a singular surface unevenness, the sta-
tionarity of the excitation was not satisfied and that the
transitional feature of the dynamic vertical forces must be properly

* Corresponding author.
E-mail addresses: mohannad.mhanna@polytech-lille.net (M. Mhanna), marwan.
sadek@polytech-lille.fr (M. Sadek), isam.shahrour@univ-lille.fr (I. Shahrour).

0266-352X/$ - see front matter © 2011 Elsevier Ltd. All rights reserved.
doi:10.1016/j.compgeo.2011.07.005

described. Shen [9] proposed a finite element model to investigate
the characteristics of the building vibrations induced by adjacent
moving truck crossing random irregularities. He indicated that
the coincidence of the natural vertical frequency of the truck and
the first natural frequency of the building should be avoided. The
stochastic approach was also used by Xu and Hong [10] to quantify
the traffic-induced building vibrations; they showed that traffic-
induced ground vibrations disrupted high-tech facilities.

The vibration level and frequency depend on several factors
such as vehicle weight and speed, suspension system, road condi-
tion and soil characteristics. Based on the Betti-Rayleigh Dynamic
Reciprocal Theorem and the reciprocal property of the Green’s
functions, Cao et al. [11] developed a Matlab code for the determi-
nation of the ground to moving and harmonic loads. They reported
that the ground vibration induced by moving loads is a typical low-
frequency problem controlled by the Rayleigh wave in the top soil
layer. Hajek et al. [12] reported that the pavement surface irregu-
larity caused loads characterized by a body bounce movement
(0.8-4 Hz) and an axle hop movement (8-15 Hz).

Beskou and Theodorakopoulos [13] have recently provided a
comprehensive review on the dynamic response of pavements to
moving loads and they have stressed the need of the need of field
data for the development and calibration of numerical models.

This paper presents a global numerical model for the analysis in
the time-domain of the traffic-induced vibrations. The numerical
modeling is conducted in two stages. In the first stage, a car model
with four degrees of freedom is used for the determination in the
time domain of the load due to road irregularities. In the second
stage, a 3D finite difference model using the FLAC 3D program is
used to determine the ground vibrations due to the load deter-
mined in the first stage.
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The originality of the paper relies on the use of a global numer-
ical model for the prediction of the traffic-induced ground vibra-
tions, with realistic modeling of both the load due to the road
traffic and the ground vibrations. The numerical model is actually
a coupled one consisting of a model for the vehicle and a commer-
cial code model for the soil.

2. Numerical model
The numerical modeling includes two stages:

- Firstly, the dynamic axle load resulting from pavement
irregularity is determined using a moving vehicle model com-
posed of springs, dampers and lumped mass. In the case of
vehicle-road interaction, several authors indicate that the pre-
diction of the dynamic axle loads can be uncoupled from the
solution of the road-soil interaction problem due to the high
stiffness of the road compared to the vehicle’s suspension sys-
tem or tyres [14-17]. More recently, the validity of this assump-
tion has been confirmed by the study of Lombaert and Degrande
[18] based on the model of a beam on a Winkler foundation for
the road. The same assumption is adopted in the present study.

- The resulting axle dynamic load is then used in a 3D numerical
modeling for the determination of the ground vibrations due to
the load determined in the first stage.

In recent years, several models have been proposed for the
determination of the vehicle dynamic axle load due to the road
unevenness. These models range from simplified models to more
complex MDOF models. Some authors assumed that the axle load
could be represented by a half sine wave with a frequency deduced
from the time required to load and unload the force during the pas-
sage of the vehicle on the contact surface. Watts and Krylov [2] and
Cebon [15] used a 2DOF quarter-car model to analyze the interac-
tion between heavy vehicles and roads. Lombaert and Degrande
[6,7] used a 4DOF half car model for a two-axle truck. More sophis-
ticated vehicle models, such as the 7DOF model for a tractor-trailer
vehicle [19] or the full-scale two-axle vehicle model [20], were
used to analyze the bridge dynamic response.

In this paper, a four degree-of-freedom half-car model is used
for the determination of the vehicle dynamic response to road
irregularities. This model considers the vehicle pitch motions, the
body motions and the center of gravity effect. Furthermore, the dif-
ferences between front and rear dampers and spring characteris-
tics can be modeled properly as depicted in Fig. 1.

The equations of motion for the vehicle body and front and rear
wheels can be summarized as follows [21]:
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Here, m,, my; and m,; are the masses of the vehicle body and the
front and rear wheels, respectively; I denotes for the mass moment
of inertia for the vehicle body; ¢, Cs2, ks1, and ks, are the damping
coefficients and the spring stiffnesses of the front and rear suspen-
sion, respectively; k., and k., are the front/rear stiffnesses; [, and I,
are shown in Fig. 1 and [ =1[; + L.

The parameter 0s is the rotation at the center of gravity and x; is
the vertical displacement of the vehicle body at the center of
gravity.

Xs and 0, are given by the following equations:

Xs = (IZXSI + llxsz)/l 95 = (Xsl - st)/l (3)

where x;1xs> are the vertical displacement of the vehicle body at the
front/rear suspension location, and x,; and x,, are the irregularity
excitation from the pavement surface at the location of front/rear
tire. P; and P, are the interaction forces between the front and rear
axle and the pavement, where

Pi(t) =ka(xu(t) =1 ()  Pa(t) = ka(Xu2(t) — Xe2(t)) (4)

Ground vibrations due the axle loads P; and P, are determined
using the FLAC3D program, which is based on a 3D finite difference
modeling. The material viscosity is considered using Rayleigh
damping for the energy dissipation through the medium [22].
Absorbing elements based on viscous dashpots are used on the
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Fig. 1. 4DOF half car model of the vehicle.
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Fig. 2. General road layout used in the experimental study.

lateral boundaries to reduce wave reflection. These boundaries are
provided by Flac3D. Details of these elements are given by Lysmer
and Kuhlemeyer [23]. These boundaries are placed at a sufficient
distance from the region of interest to minimize the effect of re-
flected waves.

3. Validation of the numerical model
3.1. Description of the case study

The numerical model is validated using field data from
Lombaert and Degrande [7], who measured ground vibrations
due to the passage of a Volvo FL6 truck on artificial road uneven-
ness at vehicle speeds between 23 and 58 km/h. Fig. 2 shows the
cross section of the road and the control points used in the field
measurements.

The road pavement consists of three layers: an asphalt top layer,
a crushed stone layer and a crushed concrete layer. Table 1 sum-
marizes the layer characteristics: the layer thickness d, the Poisson
ratio v, the Young’s modulus E and the density p. The subgrade soil
layers are mainly composed of loam. Their characteristics are sum-
marized in Table 2.

Two kinds of road unevenness can be distinguished: local road
unevenness, which is only present at a limited distance along the
road, and global road unevenness, which corresponds to the overall
unevenness along the road. In the present survey, the artificial
unevenness is taken as a traffic plateau with two ramps and a flat
midsection, as illustrated in Fig. 3. The unevenness height is equal
to H=0.054 m, two slopes of length [=0.3 m and a flat top part
with a length L=1.3 m.

3.2. Axle load

The axle load is calculated using Eq. (1). The car parameters are
summarized in Table 3. The road unevenness profile is expressed in

Table 1
Characteristics of the road pavement layers.
Layer type D (m) v p (kg/m?) E (MPa)
Asphalt 0.15 0.33 2100 9150
Crushed stone 0.2 0.45 2000 500
Crushed concrete 0.25 045 1800 200
Table 2
Characteristics of the subgrade soil layers.
Layer D (m) v p (kg/m?) E (MPa)
1 0.5 0.33 1900 57
2 0.5 0.33 1900 133
3 1.5 0.33 1900 223
4 6 0.47 2000 322
5 00 0.47 2000 1288

L=13m

0.054m

H

— — >

L+2*1 =19 m

Fig. 3. Longitudinal profile of the road unevenness.

Table 3
Parameters of the vehicle [7].

ms = 9000 kg ks1 = 0.32 x 106 N/m ¢s1 = 10,050 N's/m
Iy = 35,000 kg/m? ks = 0.61 x 10° N/m €52 = 16,000 N s/m
My =400 kg ke =1.5 x 106 N/m ,=3.72
my, = 600 kg ke =3 x 106 N/m I, =1.49

the time domain in terms of the vehicle speed. Eigen analysis gives
the Eigen modes of the truck, 10.8 and 12.4 Hz, which correspond
to the front and rear axle hop, and 1.9 and 1.4 Hz, which corre-
spond to the body bounce and pitch of the front and rear axle,
respectively.

Fig. 4 displays the front axle load of the truck for two vehicle
speeds, V =30 and 58 km/h. The results are in good agreement with
those obtained by the frequency response functions (FRF) [7].

3.3. Finite difference modeling

3.3.1. Model description and axle load implementation

The finite difference mesh used in the numerical modeling is
illustrated in Fig. 5. It includes 53,130 8-node elements. The size
of the model is 30 x 21 x 15 m> (length/width/depth). The mesh
is refined in the vicinity of pavement layer where the element size
is 0.3 x0.3 x 0.15 and increases gradually when approaching
boundaries along the x and z axes. Due to the symmetry of both
the geometry and loading, half of the domain is considered.

Calculations are performed with the following boundary
conditions:

- The base of the soil mass is assumed to be rigid.
- The x displacements are fixed along the symmetry plane y-z.
- Viscous dashpots are used at lateral boundaries.

A Matlab subroutine is developed to automatically apply the
axle load on the finite difference model. The vehicle path at the
pavement surface is discretized by square elements (0.3 m?) that
correspond to the wheel footprint. The axle load is applied on
the path elements as a pressure deduced from the time-domain
axle load and the vehicle speed as follows:

- The passage time over an element of a size Ax (0.3 m in our
case) for a vehicle speed V is AT = Ax/V.

- The axle load is divided in the time domain into L intervals of
width equal to AT.

The axle load is discretized using a time step At = 0.0005 s. This
time step is adequate to correctly reproduce the load movement.
For example, for a vehicle speed of V=60 km/h, the time required
to pass over an element of 0.3 m is approximately AT=0.018 s, so
the applied pressure is represented by n= AT/At =36 points for
each element.
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Fig. 4. Time history of the front axle load for the passage of the vehicle on the road unevenness at a vehicle speed (a) V=30 km/h, (b) V=58 km/h.

Fig. 5. 3D numerical mesh with adsorbing viscous boundaries (57,936 nodes,

53,130 elements) pavement and subgrade soil layers (see Tables 1 and 2).
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3.3.2. Numerical results

Figs. 6 and 7 show a comparison of the predicted velocities
using the numerical model and the field data reported in [7] for
a vehicle speed of V=30km/h. Both the vertical and transverse
particle velocities (V, and V) are compared at distances of
X=8m and 16 m from the load axis. The horizontal vibration V,
is relatively small and is ignored in this study.

A good agreement is observed between the numerical results
and the field data. Results in the vertical direction V, are of the
same order of magnitude for X=8 m and X =16 m. In the trans-
verse direction, the numerical model gives acceptable results at
X =8 m but underestimates the velocity at X=16 m.

The velocity time history includes two parts. The first one cor-
responds to the passage of the first axle on the traffic plateau,
and the second corresponds to the passage of the second axle.
For each part, two principal peaks are observed; they correspond
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Fig. 6. Time history of measured and predicted free field vertical particle velocity V, — Vehicle speed V=30 km/h (predicted: solid line; measured: dashed line).
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Fig. 7. Time history of measured and predicted free field transverse particle velocity V, — Vehicle speed V =30 km/h (predicted: solid line; measured: dashed line).
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Table 4
Influence of the vehicle speed on the ground vibrations (V, in mm/s).

Vehicle speed (km/h)  Distance from the road center (m)

4 8 12 16 20 24
15 0.57 0322 022 0.16 0.116 0.114
30 2361 1335 0812 0485 0459 0.437
45 3.07 1.44 0.9 0.75 0.605 0.519
60 3.78 1.925 1467 1.24 1.14 0.86

to phases of the mounting and descent of the traffic plateau,
respectively. The time interval between the two parts corresponds
well to the time required for the second axle to reach the traffic
plateau.

4. Parametric analysis

This section presents a parametric analysis of the influence on
ground vibrations of key parameters such as the vehicle speed,
the type of speed cushions generally used in France and the sus-
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pension system. Analyses are conducted with the data from the
validation example.

4.1. Influence of the vehicle speed

Table 4 and Fig. 8 show the influence of the vehicle speed V on
the induced ground vibrations. The vehicle speed greatly affects
the ground vibrations. The attenuation of the peak particle velocity
V, (resp. Vi) due to the radiation and material damping is illus-
trated in Fig 8a (resp. Fig. 8b). This attenuation could be expressed
as follows:

Ln(V,/V)=aX+b (5)

X denotes the distance from road center, and a and b are constants
dependent on the road unevenness configuration and the soil char-
acteristics. A similar formula could be derived for the vibration V,.

4.2. Influence of the surface unevenness

Analyses were conducted with a vehicle speed V=36 km/h for
three types of speed reducers (Fig. 9). They correspond to the
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Fig. 8. Influence of vehicle speed on the free field particle velocity in both (a) transversal and (b) vertical directions.
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Fig. 9. Different profiles of speed reducers used in the numerical model.
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Fig. 11. Frequency content of the front axle load induced by different speed reducers - V=36 km/h.

Table 5
Influence of the speed reducer geometry on the ground vibrations (V, in mm/
s)(V =36 km/h).

Case Distance from the road center (m)
4 8 12 16 20 24
(1) 1.45 0.57 0.42 0.36 0.29 0.19
(2) 6.48 2.46 2.08 1.97 1.52 0.93
(3) 1.02 0.43 0.28 0.18 0.15 0.13
Table 6

Influence of the speed reducer geometry on the ground vibrations (V, in mm/s)
(V=36 km/h).

Case Distance from the road center (m)

4 8 12 16 20 24
(1) 1.25 0.76 0.49 0.31 0.26 0.21
(2) 4.82 4.27 3.06 141 1.23 0.85
(3) 0.69 0.43 0.28 0.16 0.13 0.12

French regulations given by the center for studies on urban plan-
ning, transportation and public facilities [24]. The speed cushion
(case 1) has a total length of 2 m and a height of 0.06 m; it includes
two ramps of 0.5 m. The short hump (case 2) has a sinusoidal shape
that is 420 mm in width and 50 mm in height. The wide trapezoi-
dal traffic calming (case 3) has a flat top part of 3 m and two ramps
of 1 m in length.

Fig. 10 shows the front axle load induced by the passage of the
vehicle on different speed reducers. The short hump (case 2) in-
duces the highest load. Fig. 11 shows the frequency content of
the front axle load. For the speed reducers 1 and 3, the dominant
frequency is close to 2 Hz, which corresponds to the pitch and

Table 7
Characteristics of the suspension systems.

Suspension type Vertical stiffness (N/m) Damping coefficient (N s/m)

Air suspension 0.4e6 10,000
Leaf spring 2e6 10,000
Table 8

Influence of the suspension system on the ground vibrations (V, mm/s) V =36 km/h
(Case 2).

Type of suspension Distance (m)

4 8 12 16 20 24
Air suspension 6.87 2.85 2.36 2.12 1.625 1.09
Leaf springs 6.38 2.53 2.00 1.87 1.43 0.97

bounce mode, while the dominant frequency of speed reducer 2
is close to 10 Hz, which corresponds to the axle hop mode. In all
cases, the frequency content is mainly situated below 20 Hz. This
result agrees well with measurements realized in [4].

Tables 5 and 6 summarize the influence of the speed reducer on
the ground vibrations induced by the vehicle passage. The short
hump (case 2) produces the highest response despite its lower
height. Furthermore, the ground vibration in this case exceeds
the threshold of vibrations allowed in urban areas. This result
meets the recommendation of the UK Department of Transport,
which limits the height of humps used as a traffic-calming measure
in proximity to buildings to 40 mm [25].

The comparison between the speed cushion (case 1) and the
trapezoidal traffic calming (case 3) shows that the ramp slope lar-
gely affects the ground vibration. The vibration level of the 1st case
is higher than that of the 3rd case despite the greater height of the
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Fig. 13. Influence of the suspension system on the particle velocity at X = 10 m from
the road center.

latter. The slope of the first case is equal to 12%, to be compared
with that of the 3rd case (10%). In Belgium, a slope of 5% is imposed
for road humps used by buses and heavy traffic [26].

4.3. Influence of the suspension system

Experimental tests conducted by Hunaidi and Rainer [27]
showed that the modification in the heavy vehicle suspension
could significantly reduce the traffic-induced vibrations. The sus-
pension of a heavy vehicle affects both the amplitude of the axle
load and the axle hop frequency. It mainly depends on the suspen-
sion vertical stiffness and suspension damping. The spring stiffness
is generally designed to be adjustable with the applied load. Leaf
spring and air suspensions are widely used. The leaf spring relies
on the Coulomb friction, while the air suspension relies on the
shock absorbers. In addition, the spring rate in the air suspension
system is highly dependent on the rate loading, which is not the
case in the leaf spring suspension system.

Table 7 gives the characteristics of the suspension systems used
in the analysis. They were selected according to typical suspen-
sions proposed in literature [28,29].

Fig. 12a displays the front axle load due to the vehicle passage
at a speed of V=36 km/h over the short hump (case 2). Fig. 12b
shows the influence of the suspension system on the dominant fre-
quency of the axle load. For the leaf spring system, the dominant
frequency (2 Hz) corresponds to a bounce and pitch mode, while
the hop axle mode is dominant for the air suspension system. Table
8 summarizes the results of the analysis on the ground vibrations.
The use of the leaf spring suspension leads to a reduction of about
10-20% in the vibration levels in comparison with the air suspen-
sion system. Fig. 13 shows a rapid attenuation in the ground vibra-
tion obtained with the leaf spring system, even for a relatively

large and long continuation of the front axle load with low fre-
quency (2 Hz).

5. Conclusion

This paper presented a numerical model for the analysis of the
ground vibrations resulting from road traffic. A car model with
4DOF was used to determine the load due to the road irregularity.
A 3D finite difference model was then used for the determination
of the traffic-induced ground vibrations. The validation of numer-
ical model on field data gave satisfactory results and showed the
capacity of the proposed model to reproduce the ground vibrations
resulting from the road traffic.

Analyses showed that both the amplitude and frequency of the
traffic-induced ground vibrations were affected by the vehicle
speed, the geometry of the speed reducer and the vehicle suspen-
sion system. On the basis of the numerical results, short humps
should be avoided, and preferences should be given to the leaf
spring vehicle suspension system.

The numerical model can be used for analysis of the traffic-in-
duced ground vibration in the presence of superstructures or bar-
riers. It is also useful for the analysis of technologies proposed for
the reduction of both the traffic-induced vibrations and their im-
pact on the environment.
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