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Contexte industriel
Sur l’importance de la protection du réseau ferré français
Le réseau français de chemins de fer revêt une importance économique, sociale et

culturelle.

Économique, car ce réseau transportait en 2017 100 milliards de voyageurs-

kilomètres 1 (54% du transport en commun) et 33 milliards de tonnes-kilomètres 2 de mar-

chandises, soit plus que les transports fluviaux et aériens. De plus, les économistes du

transport connaissent le lien qui existe entre croissance économique et transport ferro-

viaire, car il permet de faire transiter dans le pays, et dans l’Union européenne, un flux

économique important.

La figure (Fig. 1) montre bien ce lien entre Produit intérieur brut 3 et transport. On re-

marque que les différentes courbes suivent les mêmes trajectoires, même si les liens de

causalité restent flous.

FIGURE 1: Lien entre transport ferroviaire et PIB. (Sources : Madison Project et

https ://data.sncf.com)

Social, car le transport ferroviaire permet de relier différents lieux du territoire mé-

tropolitain en un temps court et pour un prix modéré. On remarque une déformation

du territoire français au travers d’une représentation isochrone 4 du territoire. Ainsi, les

distances sont de moins en moins des obstacles dans la vie des Français [ZILLONIZ, 2015].

1. Voyageur-kilomètre : une unité utilisée en économie des transports. C’est le produit du nombre de voya-

geurs et de leur distance parcourue en kilomètre

2. Tonne-kilomètre : idem que pour voyageur-kilomètre. C’est le produit du nombre de tonnes demarchan-

dises et de leur distance parcourue en kilomètre

3. Produit intérieur brut : Il s’agit de la somme des valeurs ajoutées sur une année. De plus, on a pris

ici le Produit intérieur brut per capita en parité de pouvoir d’achat. Cette mesure est plus stable aux effets

d’inflation.

4. Carte isochrone : carte de France déformée en fonction du temps de trajet depuis Paris
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FIGURE 2: Carte isochrone de France depuis Paris en train.
Culturelle, car le chemin de fer est ancré dans l’imaginaire et l’univers collectifs, il est

un témoignage de l’évolution de la société au cours de l’histoire et servira sûrement aux

historiens de reflets de nos périodes contemporaines ([BOULEY et CANYN, 1989], [DIVALL,

2008]).

De cette importance découle une nécessité de protection de l’infrastructure ferroviaire,

dont une partie est dite critique, car son fonctionnement est vital pour la Nation et peut

être encadré par la loi de programmation militaire.

Depuis le décret no 97-445 du 5 mai 1997 portant constitution du patrimoine initial de

l’établissement public Réseau ferré de France, la pleine propriété de l’infrastructure ferroviaire

hors gares appartient à cette dernière entité, qui suite à la fusion entre Réseau Ferré de

France et SNCF a été transférée à SNCF Réseau. Les nouveaux statuts de SNCF Réseau

donnent plusieurs missions à l’entité, dont celle "D’assurer la maintenance, comprenant

l’entretien et le renouvellement, de l’infrastructure du réseau ferré national".

La consistance de ce réseau
Le réseau ferré est un ensemble de points, reliés par des lignes, qui mises ensemble

forment le réseau. Il est le résultat d’une évolution historique de 1830 à nos jours. Ce
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réseau se concentre exclusivement sur le territoire métropolitain 5, sachant que les

chemins de fers de Corse sont gérés par la Collectivité Territoriale de Corse.

Les lignes françaises se divisent en plusieurs catégories en fonction de ce qu’elles

peuvent admettre comme type de convois. Pour rester succinct, le réseau peut être di-

visé en deux catégories de lignes :

• les lignes à grande vitesse (appelées aussi lignes nouvelles), circulées par les trains à

grande vitesse (TGV) et dont la vitesse commerciale maximale est de 320 km/h, avec

des trains aux alentours de 17 T par essieu ;

• les lignes classiques, dont les convois sont réglementés dans les référentiels internes

et les règles d’interopérabilité ;

Ces lignes peuvent admettre des convois exceptionnels dont les vitesses et les charges

à l’essieu sont différentes. Leur admission sur le réseau est conditionnée par une autori-

sation expresse de SNCF Réseau.

Pour être complet sur la consistance du réseau, il faut ajouter que les composants de

l’infrastructure ferroviaire peuvent être synthétisés en :

• la voie, ce qui inclut les rails, le ballast, les appareils de voie et tous les autres compo-

sants entre le sol et les rails, hors ouvrages ;

• les ouvrages d’art, qui sont les ponts, les tunnels et les murs de soutènement ;

• les équipements, qui incluent les caniveaux, les caténaires, les signalisations, les ai-

guillages et leurs postes et tout autre composant nécessaire au fonctionnement du

système ferroviaire.

Les méthodes de construction des ouvrages d’art ont beaucoup évolué depuis la

naissance du réseau. Les tunnels sont passés de tunnels de maçonnerie à des tunnels

en béton tels qu’ils sont construits actuellement. Les ponts étaient avant construits en

bois et en maçonnerie, puis en métal et enfin en béton armé et en béton précontraint.

Les techniques actuelles de construction de ponts se présentent généralement comme

une association de béton et d’acier (comme les tabliers à poutrelles enrobés). Les murs de

soutènement étaient en maçonnerie et sont désormais en béton ou en acier (palplanches,

parois berlinoises, etc).

Concernant les ponts (environ 36 000 sur le réseau ferré), une partie non négligeable

du parc est encore constituée de ponts enmaçonnerie (environ 18 000) ou de ponts métal-

liques anciens (avant 1930). Plus précisément, [BELL, 2004] estime que 46% du parc français

a été construit avant 1904, dont la quasi-totalité enmaçonnerie. La figure (Fig.3) représente

les résultats de l’audit de [BELL, 2004].

5. Territoire métropolitain : il s’agit de la partie française sur le territoire européen, c’est-à-dire sans les

territoires ultra-marins.
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FIGURE 3: Répartition des ponts-rails en fonction de leurs matériaux de construction et de deux
caractéristiques : leur date de construction et leur longueur. (Données : [BELL, 2004])

Les ponts en maçonnerie présents sur le réseau sont appelés des ponts-voûtes car

le pont est constitué d’une ou plusieurs voûtes sur lesquelles sont appuyés les murs

tympans qui retiennent le remplissage formant le tablier du pont. Cette morphologie

est due au fait que la maçonnerie possède une résistance en traction très faible, ce qui

n’est pas le cas de sa résistance en compression. Cela explique la construction en voûtes.

En ce qui concerne l’utilisation de murs tympans, ils se référent à une autre technologie

maîtrisée à l’époque, les murs de soutènement.

FIGURE 4: Carte postale du viaduc de Chaumont
Ces ponts en maçonnerie ne représentent pas un ensemble homogène, ce qui rend

leur étude difficile, car nécessitant de modéliser chaque ouvrage spécialement. De plus,
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les plans peuvent avoir été dégradés ou perdus au fil des années, ne rendant pas la tâche

simple. Enfin, les matériaux constituants ces ponts sont difficiles à caractériser, et alors

que des essais destructifs sur ces derniers rendraient leur caractérisation faisable, ils sont

impossibles à mettre en œuvre, car ils endommageraient l’ouvrage. Les ponts en maçon-

nerie seront décrits plus en détail dans la seconde partie de ces travaux (p.87).

Les évènements dans la vie de l’infrastructure
L’infrastructure ferroviaire peut être impactée par plusieurs évènements :

• Le vieillissement, qui se caractérise par une diminution des capacités au fil du temps.

Cet impact est géré au sein de SNCF Réseau par des campagnes de surveillances,

dont les intervalles peuvent évoluer en fonction de plusieurs facteurs. Elles sont à la

base de la politique de maintenance ;

• La fatigue, qui correspond à la dégradation de la capacité due au nombre de cycles

d’utilisation. Sur le réseau, elle impacte avant tout la voie et les ponts métalliques à

pose de voie directe. Des rails peuvent casser par fatigue sur le réseau. Ils sont ins-

pectés régulièrement et des travaux de recherches sont en cours pour en améliorer

la détection ([BONNIOT, 2019]) ;

• Les sabotages, ou les actes volontaires de malveillance sur le réseau. Malheureuse-

ment, ils peuvent rarement être évités, mais il est possible de mettre en œuvre des

stratégies de protection et d’intervention suite à ces actes de malveillance.

• Les aléas, naturels ou anthropiques, qui sont par nature des évènements accidentels.

On peut citer quelques exemples notables :

I Les inondations, qui ont des impacts de plusieurs natures sur l’infrastructure.

Elles peuvent rendre instables les voies, rendre inopérantes les installations élec-

triques, et pour les ouvrages d’art, provoquer des affouillements 6 qui peuvent

se solder par la ruine de l’ouvrage (exemple Fig.5), ou une rupture de l’ouvrage

par une poussée excessive des eaux. Par ailleurs, les problématiques d’affouille-

ment sont toujours un objet d’étude [CHEVALIER et al., 2018].

I Les épisodes de fortes chaleurs et les feux de forêt à proximité des voies peuvent

induire une trop forte augmentation de température des rails et en provoquer

le flambement (Fig.6).

6. Les affouillements sont le résultat du creusement par l’eau du sol au niveau, puis sous, les appuis des

ouvrages. Un projet ANR a par ailleurs travaillé sur ce sujet [CHEVALIER et al., 2018]
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FIGURE 5: Illustration des conséquences d’un affouillement sur un pont. (Source : https://tw
itter.com/AQC_FR/status/861846835790524416)

FIGURE 6: Illustration d’un flambement de rail. (Source : [KNAPTON, 2005])
I Les glissements de terrain et les éboulements qui peuvent affecter l’infrastruc-

ture. Ils sont aussi difficiles à prévoir, et peuvent être dangereux. Deux évène-

ments peuvent illustrer ce phénomène : l’effondrement de la paroi de Mercuès

qui est à l’origine du déraillement d’un TER le 22 mai 2012 [BEA-TT, 2013] et

plus récemment le glissement de terrain qui a causé le déraillement d’un TGV

entre Ingenheim et Saessolsheim (près de Saverne) le 05 mars 2020 (Fig.7). Des

cartes des aléas de glissement de terrain sont fournies par le Bureau de re-

cherches géologiques et minières (BRGM) et peuvent informer partiellement sur

les risques.

I Les instabilités du sous-sol (flache 7, mouvement de terrain, retrait et gonfle-

ment des argiles). Suivant l’aléa, les facteurs de cause sont différents. Ces phé-

nomènes peuvent être accélérés et aggravés par les précipitations, comme dans

le cas de l’apparition d’un vide sous les rails entre Narbonne et Sete le 23 octobre

2019 (Fig.8).

7. Flache : affaissement localisé du terrain dû à la présence d’un vide souterrain.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels
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(a) Photographie de la paroi éboulée de Mercuès
[BEA-TT, 2013]

(b) Photographie du glissement de terrain près
de Saverne (Source : https://photos.lci.fr/im
ages/613/344/accident-tgv-strasbourg-paris-g

lissement-terrain-f7577e-0@1x.jpeg).

FIGURE 7: Illustration des glissements de terrain impactant l’infrastructure ferroviaire.

FIGURE 8: Vide sous les rails entre Narbonne et Sete le 23 octobre 2019. (Source : SNCF)
I Les vents violents impactent aussi l’infrastructure. Les images du pont de Ta-

coma aux Etats-Unis ont marqué les esprits. Depuis cet incident, les ouvrages

d’art sont conçus en conséquence.

I Les aléas accidentels anthropiques 8 ne sont pas en reste. Les faits les plus mar-

quants sont les accidents de passage à niveau ou les accidents contre les ou-

vrages ferroviaires (Fig.9).

8. Anthropique : dû à l’Homme.
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FIGURE 9: Camion encastré dans un pont à Tain-l’Hermitage (Source : Yves Giral)
.

I Les séismes sont certainement les aléas naturels les plus impressionnants, ils

sont aussi peu présents sur le territoiremétropolitain. L’infrastructure ferroviaire

française n’est pas ou peu impactée par les séismes courants. Néanmoins, on

sait que des séismes plus forts que ceux dont on a la mémoire sont possibles

et il faut donc trouver les moyens de prévenir de tels risques [CINOTTI, GALI-

BERT et PIPIEN, 2019]. Si l’on se renseigne sur les séismes à l’étranger, on se rend

compte que le risque de ruine des ouvrages d’art est important (Fig. 10). Pour

les ouvrages récents, des règles de construction parasismique permettent de

penser que leur résistance à ces évènements est assurée. En revanche, pour les

ouvrages anciens, il faut les étudier.

(a) Photographie d’un pont à Kobe suite au
séisme de 1995 d’une magnitude de 7,2 sur

l’échelle de Richter (Source : Yoshiaki Nagashima

)

(b) Photographie d’un pont ferroviaire près de
Conception au Chili après le séisme de 2010 d’une

magnitude de 8,8 sur l’échelle de Richter (Source :

Jose Luis Saavedra )

FIGURE 10: Illustration de l’impact de séismes forts sur l’infrastructure.
Ces évènements peuvent porter atteinte à la sécurité des transports et plus globale-

ment aux missions de SNCF Réseau. C’est pourquoi une politique de gestion des risques

associés à ces évènements est indispensable. Par ailleurs, les pouvoirs publics ont initié

depuis les années 2000 une réflexion sur la détection des risques, la classification des in-
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frastructures par criticité 9, les moyens de protection, de prévention et de gestion de crise

dans le cas où l’impact du risque n’est pas maîtrisé.

La gestion des risques naturels et anthropiques
L’industrie et le domaine de la sûreté nucléaire ont développé de nombreux outils

de gestion des risques dont les bases scientifiques sont indéniables. On peut citer des

éléments simples (matrice de criticité, arbre de défaillance) ou plus complexes (études

de sûreté de fonctionnement, courbes de fragilité). Les questions de risques sur les in-

frastructures de transport ne sont pas nouvelles, mais leur traitement par les institutions

publiques reste récent au regard de l’évolution des questions de gestion des risques

dans les autres secteurs, et notamment l’aéronautique et le nucléaire ([MARTINAIS, 2011],

[HASSID, 2008], [LE ROUX, 2014]).

Le rapport du conseil général de l’environnement et du développement durable

(CGEDD) sur la vulnérabilité des réseaux d’infrastructures aux risques naturels datant

de 2013 [DURVILLE et al., 2013] souligne plusieurs points importants. La réflexion de la

vulnérabilité des réseaux d’infrastructure est relativement récente. Et les questions des

analyses socio-économiques des risques sont peu voire pas traitées alors qu’elles sont au

centre de l’établissement d’une politique cohérente de gestion des risques.

Ce constat est à nuancer par les nombreux points forts de la gestion actuelle du réseau

ferré qui permet, même lorsque survient un accident/incident, une résilience rapide et

une remise en circulation dans un délai relativement bref. Un autre rapport, plus récent,

évoque les aspects économiques de résilience des réseaux et donne des lignes directrices

pour concevoir une gestion des risques efficace [BACOT, DURVILLE et WINTER, 2015].

Formulation de la problématique
Dans ce contexte, SNCF Réseau désire développer une gestion des risques efficace.

Un début de cadre a été proposé dans [TISSERAND et M. RAGUENEAU, 2019] et [TISSERAND

et M. RAGUENEAU, 2020], qui soulève des points intéressants. D’abord, la probabilité

de défaillance du système (réseau ou ligne ferré) peut se déduire de la probabilité de

défaillance des éléments qui le composent. Ensuite, l’analyse économique et l’analyse des

défaillances peuvent être couplées en utilisant la fragilité. Enfin, les décisions de gestion

des risques apparaissent plus clairement en prenant en compte le coût d’une défaillance,

qui est mesurable grâce aux deux points précédents. Dans l’optique d’appliquer ce

cadre, il est nécessaire de déterminer les courbes de fragilité de tous les composants

9. Criticité : quantité définie comme le produit de la probabilité d’occurrence d’un aléa, de la probabilité de

défaillance de l’objet considéré, de l’impact de la défaillance et de la probabilité de non-protection
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d’infrastructures, suivant un certain nombre de risques.

Comme vu plus tôt, les ponts en maçonnerie représentent le type d’ouvrage le

plus ancien du réseau, mais aussi le plus représenté encore aujourd’hui. Ces ouvrages

sont, pour la grande majorité, centenaires et doivent soutenir des charges de plus en

plus importantes et une augmentation du trafic ferroviaire et des vitesses des trains.

Paradoxalement, les ouvrages maçonnés n’ont été que peu étudiés en comparaison aux

ouvrages métalliques ou en béton armé. Le rapport de [BELL, 2004] explique que l’état du

parc européen des ponts en maçonnerie est préoccupant. SNCF Réseau a donc décidé

de s’emparer de ce sujet pour conserver une expertise scientifique et technique dans le

domaine, dont ces travaux de thèse sont une pierre à l’édifice. De plus, la maçonnerie

est un matériau de construction très ancien, qui se retrouve de nos jours dans un grand

nombre de constructions anciennes et dont l’étude a été délaissée au profit de matériaux

modernes (acier, béton) [DEJONG, 2009]. La volonté de conservation de ce patrimoine bâti

pour des raisons économiques (ouvrages toujours en fonction) et culturelles (en tant que

reflet de l’Histoire) est à l’origine des nombreux travaux de recherche sur le sujet depuis

les années 90.

D’après le rapport [CINOTTI, GALIBERT et PIPIEN, 2019] sur la région de Nice et au regard

de la sismicité globale du territoire français [JORF, 2010], il apparaît que le risque sismique

est un point d’étude important. Pour SNCF Réseau, la requalification des ouvrages d’art

suite à la survenance d’un séisme est un enjeu important.

De plus, il apparaît au regard des documents de l’union internationale des chemins

de fer (UIC) [UIC, 2005] (Méthode de recalcul à trois niveaux, explicitée plus en détail

p.96)) que les procédures de recalcul d’ouvrages en maçonnerie sous charges roulantes

doivent se doter d’un outil de calcul de structure aux éléments finis ou aux éléments

discrets. SNCF Réseau a bénéficié de premiers travaux de [STABLON, 2011] qui ont initié les

réflexions sur les modélisations des ponts en maçonnerie au sein de l’entreprise.

Enfin, un outil permettant de déterminer l’effet d’une disposition de renforcement

permettrait de répondre aux attentes de protection des ouvrages et de prévention des

impacts des aléas naturels.

Au regard de ce qui précède, la problématique de ces travaux de recherche est double.

Il s’agit de construire un outil de calcul de ponts en maçonnerie soumis aux sollicitations

sismiques, et de développer des outils polyvalents permettant d’autres usages comme

le calcul de la capacité portante de l’ouvrage ou le calcul de fragilités 10 issues d’autres

10. Fragilité : La fragilité se définit comme la probabilité de défaillance (υ, l’indicateur de défaillance calculé

est supérieur ou égal au critère de défaillance ϒ) sachant un évènement d’intensité I (Eq. 5.38)
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sollicitations d’aléas naturels dont sismiques.

Pour cela les outils de calcul doivent être basés sur des modélisations ouvrant de

nombreuses possibilités de développement telles que les modélisations aux éléments

finis ou les modélisations aux éléments discrets, en 3 dimensions.

Enfin, les outils devant être utilisés par des ingénieurs, ils doivent être adaptés et per-

mettre si possible des calculs rapides. Il faut donc des outils de calculs plurivalents, dont

les calculs soient rapides et pour lesquels les difficultés d’utilisation sont faibles.

Traitement de la problématique
Le présent travail développe des outils permettant de modéliser des ponts en ma-

çonnerie et de calculer des courbes de fragilité sous chargements d’aléas naturels et

notamment sismiques.

Compte tenu de l’avancée actuelle des travaux scientifiques en mécanique des ma-

tériaux solides, mécanique numérique et génie civil, plusieurs verrous scientifiques se

dessinent.

Une fois le choix du cadre de modélisation numérique des ponts en maçonnerie

effectué (p.24), le premier volet de verrous est celui de la modélisation du matériau

maçonnerie. En effet, il n’existe pas de consensus absolu sur les mécanismes pilotant

le comportement mécanique de la maçonnerie. Il faut donc analyser et synthétiser les

résultats expérimentaux pour établir un socle de mécanismes à modéliser. Ensuite, de

nombreux travaux existent sur la modélisation de la maçonnerie (deux revues de littéra-

tures intéressantes sont faites dans [LAGOMARSINO, CATTARI et CALDERINI, 2012] et [D’ALTRI

et al., 2019]) et des matériaux solides en général ([LEMAITRE et al., 2009]), à partir desquels

une modélisation de la maçonnerie avec les mécanismes identifiés précédemment sera

formulée.

Un second volet de verrous scientifiques concerne le calcul de ponts en maçonnerie

sous sollicitations d’aléas naturels, et notamment sismiques. Dans ce domaine, les travaux

de [TATAIE, 2011], [LIMOGE, 2016] et [CHOPRA et GOEL, 2002] montrent que la méthode de

résolution sur base modale est très intéressante pour procéder à un grand nombre de

calculs en un temps relativement réduit avec une précision correcte dans des gammes de

dégradations faibles à modérés. Étant très exactement le cadre des besoins industriel de

SNCF Réseau, ce verrou demande de développer un outil de modélisation et de calcul sur

base modale des ponts en maçonnerie soumis à des sollicitations sismiques. Cela inclut la

formulation d’unmodèle de comportement sur basemodale (modèle d’oscillateur simple).
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Sans parler de véritables verrous techniques, il est à noter que l’objectif industriel

demande de rendre accessible des programmes scientifiques dont l’utilisation peut

s’avérer délicate et de rendre simple et rapide l’utilisation des outils développés. Ainsi, les

développements de la modélisation des ponts en maçonnerie, et du calcul des courbes

de fragilités sous sollicitations sismiques sont pensés pour être automatisés. De la même

manière, la formulation du modèle matériau prend en compte la difficulté d’identification

des paramètres matériaux (par ailleurs, un outil pour déterminer ces paramètres maté-

riaux a même été développé p.171)

Par conséquent, le présent document est présenté en deux parties. La première traite

de la description et de la modélisation de la maçonnerie assisée. Dans cette partie des

travaux, le premier chapitre étudie le comportement mécanique de la maçonnerie et les

mécanismes principaux pour ces travaux sont mis en avant. Ensuite, dans un deuxième

chapitre, un cadre de modélisation est choisi, notamment entre les modélisations aux

éléments finis ou aux éléments discrets, et entre les échelles de modélisation. Compte

tenu des objectifs de la modélisation et des capacités de chaque cadre, une modélisation

des ponts en maçonnerie suivant la mécanique des milieux continus de Cauchy avec

l’hypothèse des petites perturbations résolue par la méthode des éléments finis est

choisie. Enfin, dans un dernier chapitre, une loi de comportement du matériau est

formulée en accord avec les comportements déterminés dans le premier chapitre. Cette

loi de comportement est formulée pour représenter les comportements de fissuration et

de frottement interne de la maçonnerie soumise à des sollicitations complexes avec un

coût de calcul faible, et peu de paramètres à identifier compte tenu de la richesse des

mécanismes modélisés.

La seconde partie des travaux de thèse correspond à la modélisation et au calcul des

ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas naturels, et notamment sismiques. La mé-

thodologie et les outils mis en place sont présentés au travers d’exemples. Dans le premier

chapitre, la modélisation des ponts en maçonnerie est présentée dans le but de dévelop-

per un outil permettant la génération automatique de modélisations et est validée sur des

calculs statiques de capacité portante. Un calcul simplifié de la capacité portante, appelé

indice de capacité portante est par ailleurs présenté à cette occasion et sert dans la suite

des travaux pour la construction des courbes de fragilité. Le second chapitre traite de la

modélisation des chargements d’aléas naturels et de la résolution des calculs. Une part

importante de ce chapitre se concentre sur les aléas sismiques, qui nécessitent la formu-

lation d’une méthode spécifique et une validation particulière. Cette partie donne tous les

éléments pour modéliser et calculer des ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas

naturels et construire des courbes de fragilités.
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Introduction
Cette première partie se concentre sur l’échelle la plus petite étudiée au cours de ce

travail de recherche : le matériau maçonnerie. En effet, l’étude et la modélisation de ce

matériau sont des étapes indispensables pour étudier les ouvrages en maçonnerie.

La maçonnerie est l’un des matériaux de construction les plus anciens, pourtant,

il reste peu étudié en comparaison à d’autres [DEJONG, 2009]. La maçonnerie assisée

(constituée de blocs rectangulaires arrangés en lits croisés et liés avec un mortier) est

le type de maçonnerie le plus présent sur le réseau ferré français. Le besoin de calculer

des ouvrages d’art en maçonnerie rend nécessaire la modélisation du matériau. Cette

partie décrit les choix et la formulation d’un modèle de comportement pour le matériau

maçonnerie.

Dans un premier chapitre, le comportement mécanique de la maçonnerie est analysé.

Des campagnes expérimentales permettent de dresser la liste des comportements

principaux du matériau maçonnerie. L’analyse présentée de ces résultats de la littérature

permet de définir un ensemble de mécanismes à modéliser.

Un deuxième chapitre expose l’ensemble des réflexions étayant le choix de la mo-

délisation. Il présente un ensemble de cadres possibles concernant : les méthodes

numériques de description du comportement matériau (approche par éléments discrets

ou par éléments finis) ; l’échelle de modélisation ; la modélisation des non-linéarités.

Une fois ces cadres exposés, un choix est opéré dans le but de calculer des ponts en

maçonnerie sous sollicitations sismiques et de pouvoir adapter la modélisation à un large

éventail de développements antérieurs. La modélisation par la mécanique des milieux

continus de Cauchy sous l’hypothèse des petites déformations résolue par la méthode des

éléments finis est donc choisie, et de nombreuses formulations possibles sont présentées

pour modéliser le comportement mécanique de la maçonnerie assisée.

Le troisième chapitre propose une formulation d’un modèle de comportement pour

la maçonnerie se plaçant dans le cadre de la mécanique de l’endommagement avec les

choix effectués et les comportements décrits. Le cadre théorique et l’implémentation nu-

mérique dans un code aux éléments finis sont exposés. Des tests de validation à l’échelle
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du Volume élémentaire représentatif (VER) et à l’échelle structure sont réalisés pour illus-

trer les capacités du modèle à décrire la réponse de la maçonnerie.
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Chapitre 1
La maçonnerie assisée et son
comportement mécanique

Dans ce chapitre seront présentés la maçonnerie assisée ainsi que son comportement

mécanique. Cette étape est un préalable indispensable à la modélisation du matériau, puisqu’il

permet de le définir, d’en comprendre les mécanismes et d’étayer les choix des comportements

à modéliser dans la suite des travaux.

D’abord, une définition générale de la maçonnerie, puis une description de la maçonnerie

traitée dans ces travaux, la maçonnerie assisée, seront exposées. Ensuite, une analyse détaillée

du comportement mécanique de la maçonnerie assisée s’appuyant sur une revue de la litté-

rature scientifique et des développements supplémentaires sera présentée. Ainsi, l’élasticité, la

dégradation et le comportement dégradé de la maçonnerie assisée seront étudiés. Enfin, le cha-

pitre se fermera sur une synthèse des mécanismes choisis pour représenter le comportement

mécanique de la maçonnerie qui sera reprise plus tard pour sa modélisation.



6 La maçonnerie assisée et son comportement mécanique

1 Définition et typologie
Plusieurs définitions de la maçonnerie existent, mais la plupart d’entre elles, comme

celle du Littré, la considèrent comme un assemblage de blocs de pierre ou de briques de

terre cuite liés par un mortier.

Maçonnerie : Art qui consiste à ranger des pierres avec dumortier ou quelque autre liaison.
Le Littré

Cette définition manque de généralité, car elle exclut d’office : les maçonneries de

pierres sèches et autres maçonneries gravitaires, qui ne sont pas liées par un mortier ;

les maçonneries modernes de blocs de béton manufacturés ; et les maçonneries de

blocs collés. Une définition plus générale est ici proposée afin d’englober toutes ces

maçonneries.

Maçonnerie : Art qui consiste à arranger des blocs rigides, avec ou sans liaisons. Ce vocable
est spécifique au génie civil.

Cette dernière définition est plus générale. Elle permet de considérer une classification

des maçonneries suivant les trois composantes de la définition : le type d’arrangement

(appelé appareil), le type de blocs et le type de liaison.

1.1 Les appareils
Il existe de nombreuses classifications pour les appareils de maçonnerie. Ici, une syn-

thèse de plusieurs d’entre elles est proposée. Il est possible de distinguer, pour les maçon-

neries structurelles (i.e ayant un rôle dans la tenue de la structure), quatre types courants

d’appareils. Classiquement, les appareils ont conservé leurs dénominations latines. Opus

signifiant appareil. Ils sont décrits dans la figure (Fig.1.1).

(a) Maçonnerie assi-
sée irrégulière

(b) Maçonnerie assi-
sée régulière

(c) opus reticulatum
(appareil réticulé)

(d) opus incertum

(appareil incertain)

FIGURE 1.1: Illustration des principaux appareils de maçonneries structurelles

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Définition et typologie 7

Une étude du parc ferroviaire français menée au début de ce travail de recherche sur

une base de données de SNCF Réseau montre la prédominance d’appareils assisés, régu-

liers et irréguliers. Un autre type d’appareil moins répandu est l’opus incertum. Les autres

types d’appareil n’ont pas été observés dans l’échantillon considéré. La figure suivante

(Fig.1.2) montre la répartition des appareils rencontrés dans l’échantillon d’étude composé

de 1000 ouvrages.

92 %

8 %

assisée
opus incertum 

FIGURE 1.2: Répartition des appareils sur le réseau ferré français.
Pour illustrer, les figures ci-dessous (Fig.1.3a et 1.3) représentent les deux appareils

présents sur le réseau.

(a) Pont ferroviaire en maçonnerie assisée à Lo-
rient. (Source : Nicolas Janberg)

(b) Pont ferroviaire en maçonnerie, avec un mur
tympan en opus incertum à Courcelles. (Source :

ETPO)

FIGURE 1.3: Illustration de l’utilisation des appareils assisée et opus incertum sur le réseau fer-
roviaire.

1.2 Les blocs
Les matériaux constitutifs des blocs de pierre correspondent généralement à ceux dis-

ponibles dans les carrières environnantes. De par sa facilité à être taillé, le calcaire est un

des matériaux les plus couramment utilisés. [DOMEDE, 2010] décrit notamment que plu-

sieurs ouvrages ferroviaires du Midi Toulousain ont leurs pierres issues des carrières de

calcaire de Lautrec. Dans le cas où il n’y a pas de pierre à disposition ou bien encore pour

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



8 La maçonnerie assisée et son comportement mécanique

certaines parties spécifiques des ouvrages d’art (par exemple voûtes ou bandeau 1), des

briques de terre crue ou de terre cuite sont utilisées (voir par exemple [DOMEDE, 2010]).

1.3 Les joints
Les maçonneries sans joints sont dites de pierres sèches. Aucun pont en pierre sèche

n’est recensé dans l’échantillon étudié de ponts ferroviaires.

Les joints des maçonneries sont classiquement des mortiers (ou des colles lorsque les

surfaces des blocs et les assemblages le permettent comme pour les blocs de terres cuites

isolants). Sur les ouvrages du parc ferroviaire français, les joints sont des mortiers de

chaux. La distinction entre chaux aérienne et chaux hydraulique peut être faite ([STABLON,

2011] et [DOMEDE, 2006]), ainsi qu’une classification des joints de mortier par type de

finition. Ces éléments peuvent influer sur la durabilité et le vieillissement des maçonne-

ries. Dans le cadre des travaux de recherche menés ici, les questions de durabilité et de

vieillissement ne sont pas étudiées, et donc, le type de joints ne sera pas une variable du

problème.

Remarque : La maçonnerie assisée étant fortement représentée sur le parc d’ouvrages, c’est
sur ce type d’appareil que se concentrent les études de ce document.

2 Analyse du comportement mécanique de la maçonnerie as-
sisée
Cette section s’applique à comprendre les mécanismes qui gouvernent le comporte-

ment de la maçonnerie assisée, en étudiant plus particulièrement le comportement sous

chargements cycliques multidirectionnels (sollicitations vues par la maçonnerie lors de

chargements sismiques).

Il est à noter qu’afin de représenter la réponse de ponts en maçonnerie sous sollici-

tations d’aléas naturels, et notamment sismiques, il est important de bien caractériser la

réponse élastique du matériau et, le cas échéant, son caractère anisotrope.

Les principaux mécanismes observés dans la réponse de la maçonnerie sous char-

gement mécanique sont décrits ici : comportement du matériau sain, comportement de

dégradation et comportement du matériau dégradé.

1. Bandeau : bande de jonction entre le mur tympan et la voûte
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2.1 Élasticité
L’élasticité se caractérise par la nature immuable, et souvent linéaire, de la relation

entre contraintes et déformations dans un matériau solide. Une classification des diffé-

rentes élasticités peut être faite en observant les plans de symétrie des champs de pro-

priété élastique. [DIEULESAINT et ROYER, 1974] Si n’importe quel plan du champ des pro-

priétés élastiques est un plan de symétrie de ce champ, alors cette élasticité est isotrope,

alors que si le champ ne dispose d’aucun plan de symétrie, elle est alors anisotrope (dite

anisotropie monoclinique). Un ensemble de typologie existe entre ces deux extrêmes dont

les plus connus sont l’isotropie transverse, qui se caractérise par un champ de propriétés

élastiques dessinant un ellipsoïde de révolution et l’orthotropie, qui dispose de trois plans

de symétrie. Ces concepts sont détallés dans [OLIVE, 2014], [LEMAITRE et al., 2009] et [DIEU-

LESAINT et ROYER, 1974].

2.1.1 Analyse bibliographique sur la nature de l’élasticité de la maçonnerie assisée
Une étude de [SEIM, 1994] montre l’importance de l’anisotropie élastique pour la

maçonnerie assisée. L’élasticité de la maçonnerie assisée est analysée dans la littérature

soit au travers d’expériences, soit au travers de l’homogénéisation.

Les études expérimentales sur le sujet [DRYSDALE et HAMID, 1982] montrent que le com-

portement des maçonneries assisées n’est pas isotrope. Plusieurs explications peuvent

être données pour expliquer cela :

• la structure du matériau et la nature différente des comportements des constituants

laissent transparaître des plans de symétrie matériels particuliers ;

• la variabilité de mise en œuvre, de fabrication de la maçonnerie, vient accentuer l’hé-

térogénéité et donc l’anisotropie initiale ;

• le comportement possiblement anisotrope ou orthotrope des matériaux consti-

tuants, les briques et les blocs de pierre peuvent avoir un comportement initial autre

qu’isotrope et, comme pour le mortier, une anisotropie induite par des fissurations

peut aussi exister.

Dans le cas d’une étude de l’élasticité du matériau à travers des méthodes d’homogé-

néisation, une idéalisation des matériaux est effectuée pour en permettre le traitement

mathématique. Cela permet aux auteurs de ces études ([K. SAB, 2003], [STEFANOU, K.

SAB et HECK, 2014], [ANTHOINE, 1995] et [STEFANOU, SULEM et VARDOULAKIS, 2008]) de

montrer une orthotropie élastique du matériau et de déterminer analytiquement ces

propriétés élastiques. Ainsi, la maçonnerie assisée peut être vue comme orthotrope, à

condition d’en idéaliser la composition en considérant sa structure comme périodique et

ses constituants comme isotropes.

Ci-dessous, l’importance de l’orthotropie de la maçonnerie assisée est étudiée. En effet,

si elle s’avère faible, elle peut être négligée, et le matériau considéré comme isotrope.
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2.1.2 Analyse de l’orthotropie d’une maçonnerie
Il s’agit ici de considérer l’approximation de l’élasticité du matériau la moins coûteuse

en termes de nombre de paramètres matériaux à identifier et la plus proche du compor-

tement réel de ce dernier. Comme il a pu être observé notamment par des approches

d’homogénéisation (par exemple [ANTHOINE, MAGONETTE et MAGENES, 1995]), les caracté-

ristiques géométriques et matériaux des constituants de la maçonnerie assisée (i.e. joints

et blocs) interviennent sur les paramètres d’élasticité et le degré d’orthotropie du maté-

riau. Dans le cas d’un comportement orthotrope, les 3 plans de symétrie élastique de la

maçonnerie assisée sont pilotés par l’orientation des joints (Fig. 1.4).

FIGURE 1.4: Les plans de symétrie de la maçonnerie assisée
Afin d’analyser l’orthotropie des maçonneries assisées les plus communément ren-

contrées sur le parc d’ouvrages ferroviaires, une étude qualitative utilisant une micro-

modélisation paramétrique aux éléments finis d’un échantillon de maçonnerie assisée est

résolue sous le code Cast3M (Fig.1.5).

3

1

2

FIGURE 1.5: Échantillon virtuel de maçonnerie assisée
Pour décrire un large panel de maçonneries assisées rencontrées sur le parc, l’éprou-

vette est paramétrée avec les paramètres du tableau suivant (Table.1.1).
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Paramètres géométriques Paramètres de mortier Paramètres de briques

largeur des briques Lb Module d’YoungEm Module d’Young Eb

Hauteur de la brique Hb Coefficient de Poisson νm Coefficient de Poisson de la brique νb

Épaisseur des joints e j

Tableau 1.1: Paramètres élastiques des échantillons de maçonnerie assisée virtuelle
Les matériaux constituant la maçonnerie assisée sont considérés comme isotropes.

Pour étudier l’effet de la variation du rapport d’aspect des blocs et du rapport des modules

d’élasticité des blocs et des joints sur l’orthotropie de la maçonnerie assisée, un indicateur

d’orthotropie kaniso est proposé (Eq.1.1). Par construction, plus kaniso est proche de 0 et plus

la différence de comportement dans les directions principales d’orthotropie est faible, et

ainsi plus le comportement peut être considéré comme isotrope.

kaniso = |1−|
maxθi(E(θi))

minθi(E(θi))
|| (1.1)

Avec E(θi) le module d’Young résultant de l’essai uniaxial sur l’éprouvette de rotation θi,

alors que θ1 = 0o et θ2 = 90o.

Deux paramètres d’études sont alors définis :

•
Hb

Lb
, le rapport d’aspect des blocs ;

•
Eb

Em
, le rapport des rigidités des blocs et des joints.

Pour tracer une surface kaniso(
Hb

Lb
,

Eb

Em
), les deux paramètres sont balayés dans des

intervalles vraisemblables par rapport aux bases de données de SNCF Réseau, c’est-à-dire

pour des rapports d’aspects entre 1 et 3,5, et des rapports de rigidité entre blocs et joints

entre 0,1 et 10. Les valeurs de ces paramètres découlent d’une analyse minutieuse d’une

base de données de 1000 ponts en maçonnerie. Les rapports d’aspect de 1 à 3.5, permet

de prendre en compte toutes les possibilités entre les maçonneries de pierres carrées, et

les maçonneries de briques de terre crue ou cuite, dont certaines peuvent faire 6 cm de

haut et 21 cm de long, ce qui représente le maximum mesuré actuellement. Pour ce qui

est des rapports des rigidités des blocs et joints, là aussi l’intervalle d’étude considère de

nombreuses réalités allant des maçonneries de briques (rigidités de quelques GPa) ayant

des joints rigides (rigidité jusque 10 GPa), aux maçonneries de calcaires ayant des joints

peu rigides. En fait, l’intervalle du rapport de rigidités peut être prolongé assez loin, car il

existe en Bretagne des maçonneries de pierres de granite, dont la rigidité s’approche de

100 GPa, mais il est choisi de ne pas les prendre en compte pour l’instant.
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FIGURE 1.6: L’indicateur d’anisotropie kaniso (en %) de la maçonnerie assisée en fonction du rap-

port d’aspect des briques et du rapport entre les modules des briques et des joints.

La surface (Fig.1.6) montre qu’une partie importante des maçonneries assisées pos-

sèdent un coefficient d’anisotropie non négligeable (supérieur à 10%) qui empêche leur

modélisation comme isotrope.

Remarque : Une étude similaire pour les autres paramètres élastiques est possible, mais
dans ces travaux, celle du module d’Young suffit à étayer l’orthotropie de la maçonnerie

assisée. D’autres recherches pourront être menées pour améliorer la compréhension de

l’élasticité de ce matériau. D’une part, un travail sur l’impact de l’imperfection du matériau

par ajout de champs aléatoires sur les paramètres élastiques et géométriques permettrait

d’étudier l’influence de la variabilité du matériau sur la variabilité de l’élasticité. D’autre

part, le cadre développé par [OLIVE, 2014] et [ABRAMIAN et al., 2019] permettrait d’analyser

rigoureusement l’élasticité du matériau.
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L’étude de cette section couplée à l’état de l’art appuie le choix d’une modélisation or-

thotrope du comportement élastique de la maçonnerie assisée, surtout dans les cas de

forts rapports d’aspects et/ou de fortes disparités de rigidités entre les blocs et les joints.

2.2 La fissuration comme mécanisme principal de dégradation
Les travaux de [PAGE, 1981], [BACKES, 1985] et [DHANASEKAR, PAGE et KLEEMAN, 1985]

montrent que lorsque les sollicitations deviennent importantes, des fissures apparaissent

et le comportement mécanique en est modifié. La compréhension de cette dégradation,

de ses amorces et ses facteurs d’évolution est indispensable à la modélisation de cette

dernière.

Cette section vise à déterminer les mécanismes de dégradation de la maçonnerie assi-

sée en différenciant les chargements uniaxiaux de traction et de compression et les char-

gements biaxiaux.

2.2.1 Dégradation sous chargements uniaxiaux de traction et de compression
L’analyse des essais uni-axiaux de [BACKES, 1985] et [AUGENTI et ROMANO, 2008] (Fig.

1.7a et 1.7b) montre qu’avec l’augmentation des sollicitations, des fissures apparaissent et

la raideur s’en trouve réduite.

(a) Courbes de traction simple (Essais de
[BACKES, 1985] et image de [LOURÈNÇO, 1996])

(b) Courbes en compression simple (Essais de [AUGENTI et
ROMANO, 2008]). En bleu la compression est parallèle aux

joints horizontaux et en rouge la compression est normale

au plan horizontal.

FIGURE 1.7: Illustrations des comportements uniaxiaux en traction et compression
Les tests de traction de [BACKES, 1985] (Fig.1.7a) mettent en évidence que deux méca-

nismes sont en compétition, comme expliqué dans [SCHUBERT, 1997] et [MALYSZKO, 2004].

Dans un premier cas, les blocs cèdent en traction, la rupture en est donc fragile. Dans le

second cas, les blocs résistent et ainsi la fissuration serpente dans les joints, créant des

surfaces de frottement donnant un comportement plus proche de la plasticité. La figure

(Fig.1.8) illustre la compétition entre ces deux mécanismes.
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f
tb

𝜏tb

Compétition entre la rupture des joints et la rupture des blocs

Lorsque les joints cèdent avant les blocs. Lorsque les blocs cèdent avant les joints.

FIGURE 1.8: Illustrations des comportements en traction dans la direction 1 extraits des études
de [BACKES, 1985], [SCHUBERT, 1997] et [MALYSZKO, 2004]

La rupture en compression suit un autre mécanisme. En effet, la compression de la

maçonnerie engendre une extension par effet Poisson dans les directions orthogonales.

Cette extension provoque une fissuration parallèle à l’axe de compression. Des colonnes

de compression apparaissent. La perte de raideur du matériau vient davantage de

l’écrasement des briques ([PINA-HENRIQUES et LOURÈNÇO, 2006]) et enfin la rupture vient

d’instabilités élastiques locales du fait que les colonnes de compression, de plus en plus

fracturées, rompent par instabilité élastique (de type flambement) et engendrent une

rupture. Ces phénomènes sont notamment expliqués par [PAGE, SIMUNDIC et XIE, 1991] et

[AUGENTI et ROMANO, 2008].

Ce mécanisme de perte de raideur due à une fissuration est considéré dans des lois

de comportement formulées pour la maçonnerie comme unilatérale (par exemple dans

[PAPA, 1996] et [STABLON, 2011]). Ce mécanisme est dû au fait que les fissures ouvertes en

traction se referment lorsque le sens de la sollicitation est inversé et que l’on passe sur un

mode de compression. Ainsi la fissuration en traction n’a aucun effet sur la compression,

mais en aura sur la prochaine mise en traction. Ce phénomène est semblable à celui

illustré pour le béton dans [REINHARDT et CORNELISSEN, 1984]. La modélisation de ce

mécanisme sera détaillée dans le prochain chapitre (p.35).

Les travaux de [DHANASEKAR, PAGE et KLEEMAN, 1985] et [PAGE, 1981], pour les char-

gements de traction et de compression uni-axiales, montrent que la fissuration est

gouvernée par les joints de mortier (Fig.1.9) et que les faciès de fissuration sont fonction

de l’orientation des joints de maçonnerie par rapport à la sollicitation. Ce qui permet de

dire que l’architecture du matériau et son orientation jouent un rôle dans la dégradation
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et la rupture sous chargement uni-axial [VERMELTFOORT, 2004].

Une analyse des faciès de fissuration en posant l’hypothèse d’une fissuration gouver-

née par l’extension (déformation principale positive) est présentée dans la figure (Fig.1.9).

Cette dernière se vérifie si l’on considère des plans de fissurations (identiques dans l’esprit

aux plans faibles dans la théorie de la plasticité) orthogonaux entre eux, identiques aux

plans de symétrie matériels montrés dans la figure (Fig.1.4). On remarque donc que les

fissures apparaissent sur les plans de fissurations les plus soumis à l’extension du maté-

riau.

FIGURE 1.9: Illustration de la relation entre faciès de fissuration et rotation des maçonneries
assisées pour une traction et une compression uni-axiale, d’après les travaux de [DHANASEKAR,

PAGE et KLEEMAN, 1985], et de la validité de l’hypothèse de fissures gouvernées par l’extension

sur des plans de fissuration fixes
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En se basant dur l”analyse des expériences concernant la dégradation sous sollicita-

tions uni-axiales de traction et de compression, on peut noter que :

• la rotation de l’échantillon de maçonnerie a une influence importante sur son

comportement ;

• la fissuration est le mécanisme principal de dégradation ;

• cette dernière est liée à la projection de l’extension sur les plans de fissurations pro-

posés.

2.2.2 Dégradation sous chargements bi-axiaux et de cisaillement
Ici, les chargements de cisaillement sont considérés, au travers du prisme de la méca-

nique des milieux continus (qui permet d’écrire qu’un chargement de cisaillement simple

est égal à un chargement bi-axial de traction et de compression comme illlustré par la

figure 1.10), comme un chargement bi-axial.

=
θ = 45°θ = 0°

FIGURE 1.10: Relation entre cisaillement et chargement biaxial
Des essais de cisaillement simple ont été menés dans la littérature sur triplets (Fig.1.11)

(par exemple [VERMELTFOORT, 2004], [LOURÈNÇO et BARROS, 2004] et [ALECCI et al., 2013]).

Ce type de test est très utilisé pour la maçonnerie assisée, car moins complexe et moins

coûteux à réaliser qu’un essai sur mur complet. À partir de l’observation de courbes de

cisaillement pur, il est possible d’affirmer que le comportement en cisaillement est sem-

blable au comportement en traction ou en compression dans le sens où il s’agit d’une perte

de raideur impliquée par une fissuration.
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FIGURE 1.11: Courbe d’un essai de cisaillement sur triplet (essai à droite de l’image mené par
[ALECCI et al., 2013])

L’analyse des faciès de fissuration de [DHANASEKAR, PAGE et KLEEMAN, 1985] et [PAGE,

1981] pour les chargements biaxiaux en fonction de l’angle de rotation des maçonneries

confirme l’hypothèse selon laquelle les fissures apparaissent sur les plans de fissurations

les plus sollicités en extension (Fig.1.12).

FIGURE 1.12: Illustration de la relation entre faciès de fissuration et rotation de la maçonnerie
assisée sous sollicitations bi-axiales, d’après les travaux de [DHANASEKAR, PAGE et KLEEMAN, 1985],

et de la validité de l’hypothèse de fissures gouvernées par l’extension sur des plans de fissuration

fixes

De plus, [PAGE, 1981] met en évidence le fait que les surfaces de ruptures sous com-

portements bi-axiaux diffèrent en fonction de l’angle de rotation de l’échantillon de ma-

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



18 La maçonnerie assisée et son comportement mécanique

çonnerie. La figure (Fig.1.13) montre les résultats obtenus lors des chargements en bi-

compression.
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FIGURE 1.13: Surfaces de rupture sous chargements de bi-compression avec différents angles de
rotation ([PAGE, 1981]).

Enfin, lors d’essais en cisaillement cyclique, [YI, OH et LEE, 2004] mettent en avant

plusieurs types de dégradation. En premier lieu vient la fissuration, et ensuite des phéno-

mènes de rotation des blocs entièrement détachés de la matrice qui peuvent se trouver

en arc-boutement et induire des comportements spécifiques.

On remarque donc que la dégradation sous sollicitations bi-axiales est très proche de

celle sous sollicitations uni-axiales. En effet, les résultats précédents étayent l’hypothèse

selon laquelle la fissuration est gouvernée par la projection de l’extension sur les plans

de fissuration proposés, même pour les chargements de cisaillement. Mais, en dehors des

mécanismes de dégradation, il faut étudier le comportement mécanique de la maçonnerie

assisée fissurée.

2.3 Comportement du matériau dégradé : glissement et frottement interne
Le comportement dégradé de la maçonnerie assisée est ici détaillé. Ce comportement

est celui de la maçonnerie assisée fissurée, dont les fissures frottent lors des différents

chargements. Outre le comportement unilatéral entre la traction et la compression, et

le mécanisme de frottement en traction dans la direction longitudinale des blocs, des

frottements peuvent apparaître comme montré dans [NARAINE et SINHA, 1989].

Lors d’un chargement en cisaillement dit confiné (cisaillement et compression), le

frottement dans les fissures est plus élevé et ainsi augmente la valeur de la contrainte

maximale, comme dans cet essai de [VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANSSEN, 1993] pré-
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senté dans la figure (Fig.1.14).
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FIGURE 1.14: Illustration de la sensibilité du comportement en cisaillement au confinement sur
les résultats d’essais de cisaillement monotone confiné par [VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANS-

SEN, 1993].

Sous chargement de cisaillement cyclique, une modification de comportement est vi-

sible. En effet, un phénomène hystérétique apparaît au fil de la dégradation du maté-

riau, signe de frottements dans les fissures. Dans les études [ANTHOINE, MAGONETTE et

MAGENES, 1995], [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015] et [SILVA, DALLA BENETTA et

al., 2014], le comportement sous cisaillement cyclique est observé. En particulier, sur l’es-

sai de [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015] (Fig.1.15), on remarque que lorsque

la maçonnerie assisée n’est pas encore fissurée, le comportement est élastique et qu’il n’y

a pas de frottement. Plus la maçonnerie est fissurée, plus le frottement est important, ce

qui se voit grâce à l’augmentation de la taille des boucles d’hystérésis. À la fin de l’essai, on

remarque que la raideur chute et que les dernières boucles sont très grandes, signant la

rupture de l’éprouvette.
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(a) Appareillage expérimental [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et
SCHWARTZ, 2015])
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FIGURE 1.15: Mur en maçonnerie assisée sous cisaillement cyclique de l’essai de [SALMANPOUR,
MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015]

2.4 Synthèse des comportements à modéliser
Une analyse orientée des expériences de la littérature ainsi que les développements et

propositions présentés ci-dessus donnent les composantes principales du comportement

de la maçonnerie à prendre en compte pour cette étude.

En premier lieu, la phase élastique sera considérée comme orthotrope, avec une base

d’orthotropie suivant la base formée par les normales des plans de joint.

En deuxième lieu, le principal phénomène de dégradation est une fissuration évoluant

suivant trois plans de fissuration orthogonaux prédéfinis et correspondant aux plans de

joints. Son évolution est gouvernée par l’extension du matériau dans la direction normale

au plan de fissuration impacté. Ainsi, les trois fissurations sont considérées comme

indépendantes. Néanmoins, un couplage de ces fissurations sera à présenter pour le

cisaillement, car, en cisaillement, deux plans de fissuration sont activés.

En troisième lieu, le comportement dégradé du matériau sera caractérisé par une

unilatéralité des pertes de raideurs entre traction et compression (les fissures ouvertes en

traction seront considérées comme refermées en compression) et un frottement interne

induisant des efforts internes supplémentaires, uniquement en cisaillement.

En revanche, certains comportements ne sont pas pris en compte dans le travail de

modélisation présenté plus loin comme : les mécanismes de dégradation en compression,

d’écrasement des briques et de rupture par instabilités ; les rotations des blocs ; les frotte-

ments en traction ou compression, y compris ceux induits par l’apparition d’un mode de

rupture particulier en traction simple dans la direction longitudinale des blocs expliqués
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ci-dessus (p.14). Ces mécanismes ne sont pas considérés comme importants dans le

cadre de la représentation du comportement de ponts en maçonnerie sous sollicitations

sismiques. Ils pourront être pris en compte dans des travaux ultérieurs.

Enfin, les autres appareils demaçonnerie présents sur le réseau, comme lamaçonnerie

opus incertum ne seront pas traités dans ce document, car elle est très minoritaire dans

le parc des ponts en maçonnerie ferroviaires.
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Chapitre 2
Revue des modélisations des
mécanismes du comportement de la
maçonnerie assisée

La maçonnerie assisée a été étudiée pour en déduire les mécanismes intéressants à

modéliser dans le cadre des travaux présentés ici. Il faudra maintenant définir le cadre de

modélisation et de résolution du problème mécanique (éléments finis, éléments discrets, ...),

et identifier les formulations permettant de représenter le comportement de la maçonnerie

assisée.

Ce chapitre est constitué de deux sections. La première traitera du choix du cadre de

modélisation pour les ponts en maçonnerie sous sollicitations sismiques. Parmi les différents

cadres existants, le cadre de la mécanique des milieux continus résolue par la méthode des

éléments finis avec des lois de comportement non-linéaire répond aux objectifs de robustesse

et d’adaptabilité des méthodes de calculs.

La seconde partie sera une présentation des modélisations de comportement existantes et

le choix de celles qui seront utilisées pour la maçonnerie.
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Pour résoudre un problèmemécanique, plusieurs cadres demodélisation peuvent être

employés. L’objectif de ce travail de recherche étant de déterminer la fragilité de ponts en

maçonnerie sous sollicitations d’aléas naturels, et notamment sismiques, il faut donc choi-

sir un cadre de modélisation adéquat. Pour cela, il en faut un avec lequel il est possible

de modéliser des structures entières pour une complexité et un coût de modélisation et

de calcul limité, permettant de mesurer l’impact de sollicitations sismiques et la dégrada-

tion de la structure. Après une présentation des cadres envisageables pour modéliser des

éléments et ouvrages en maçonnerie, un choix sera opéré.

1 Explication du choix du cadre de modélisation et de résolu-
tion des calculs de ponts en maçonnerie sous sollicitations
d’aléas naturels
On peut globalement considérer deux approches d’un problème mécanique, une

approche discrète, en considérant par exemple des systèmes masses-ressorts ; une

approche continue, qui a donné naissance à la mécanique des milieux continus. Des

approches couplées existent pour la maçonnerie comme dans [SMOLJANOVIĆ, ŽIVALJIĆ et

NIKOLIĆ, 2013].

Plusieurs classifications des modélisations des structures en maçonnerie ont été

détaillées, par exemple, une classification basée sur quatre catégories de modélisations

(continue, discret, cadre équivalent et macro-éléments) dans [LAGOMARSINO, CATTARI et

CALDERINI, 2012], ou une autre classification basée sur quatre autres catégories (modéli-

sation bloc par bloc, milieu continu, macro-éléments et analyse limite géométrique) dans

[D’ALTRI et al., 2019].

Pour la maçonnerie, une approche modélisant explicitement les briques, le mortier

et les interfaces brique/mortier est à considérer comme une approche micro échelle

détaillée. Une approche avec un niveau d’homogénéisation, considérant par exemple les

briques avec une interface entre briques au comportement homogène à une couche de

mortier et l’interface brique/mortier, sera considérée commemicro échelle. Une approche

considérant un comportement complètement homogène, ne laissant pas transparaître,

du moins dans le cadre, la distinction entre les différents éléments, sera considérée

comme macro échelle. Cette classification est mise en place par [LOURÈNÇO, 1996].

La distinction par mécanique (mécanique discrète et mécanique des milieux continus)

et par échelle permet une présentation des différents cadres de modélisation.

Parmi tous les cadres de modélisation possibles, certains sont plutôt voués à la modé-

lisation du matériau maçonnerie, afin de faire des essais virtuels, et d’autres sont plutôt
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voués à la modélisation de structures en maçonnerie. Par ailleurs, [LAGOMARSINO, CATTARI

et CALDERINI, 2012] et [D’ALTRI et al., 2019] se concentrent sur la modélisation des struc-

tures, alors que la classification de [LOURÈNÇO, 1996] prend en compte les deux aspects

de manière plus globale et générale. Pour chaque exemple de cadre de modélisation, on

essaiera de dire s’il est plus utilisé à l’échelle de la structure ou à l’échelle du matériau.

FIGURE 2.1: Classification des échelles de modélisation de la maçonnerie assisée par [LOURÈNÇO,
1996].

1.1 Modélisation par la mécanique des milieux continus
La maçonnerie, en tant que matériau composite, peut être considérée au travers de la

mécanique des milieux continus hétérogènes. Le traitement numérique de la mécanique

des milieux continus se fait classiquement à l’aide de la méthode des éléments finis. Un

découpage par échelle peut être fait afin de classer les modélisations. En effet, une micro-

modélisation, qui s’accroche avant tout à reproduire les comportements du matériau à

l’échelle de ces constituants n’aura ni la même visée ni la même utilisation qu’une modéli-

sation à l’échelle macroscopique, dont le but sera de traduire l’influence du comportement

du matériau sur le comportement de grandes structures.

Une comparaison plus détaillée s’avère utile pour choisir une modélisation.

1.1.1 Approche micro-échelle détaillée selon [LOURÈNÇO, 1996]
Dans ce type de modélisation, chaque élément constitutif de la maçonnerie est mo-

délisé. Pour la maçonnerie, il s’agit des blocs, des joints et souvent des interfaces entre
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ces derniers. Cette description de la microstructure permet de rendre compte des méca-

nismes à l’échelle du matériau. Par conséquent, ce type de modélisation est adaptée à une

étude numérique du comportement du matériau maçonnerie. Par exemple, [ANTHOINE,

1995] se sert de la modélisation micro-échelle détaillée pour valider sa procédure d’homo-

généisation (Fig.2.2).

FIGURE 2.2: Exemple de résultat issu de la modélisation micro-échelle détaillée proposée par
[ANTHOINE, 1995].

Cette approche se retrouve dans l’étude du comportement de panneaux de maçon-

nerie assisée, par exemple [D’ALTRI et al., 2018] ou [COLLIAT, DAVENNE et IBRAHIMBEGOVIC,

2002] pour les comportements en plan et hors plan ou [FOUCHAL, LEBON et TITEUX, 2009]

pour la comparaison entre mortier modélisé par éléments finis classiques ou représenté

par des éléments d’interface.

En revanche, en raison de la finesse de la description et des maillages, de la complexité

et de la taille importante de grandes structures, leur étude avec une micro-modélisation

détaillée de la maçonnerie serait coûteuse en coût de calcul.

1.1.2 Modélisation micro-échelle selon [LOURÈNÇO, 1996]
Dans la littérature sur la modélisation de la maçonnerie, la modélisation micro-échelle

recouvre plutôt la modélisation d’un matériau homogène avec des éléments d’interfaces

pour représenter la fissuration ou le mortier. Par ailleurs, il est à noter que la description

micro-échelle qui est proposée par [SHIEH-BEYGI et PIETRUSZCZAK, 2008] ou [CHAIMOON et

ATTARD, 2007], ressemble beaucoup à la proposition des plans de fissurations faite dans le

chapitre précédent (p.20) (Fig.2.3).
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FIGURE 2.3: Maillage utilisé par [SHIEH-BEYGI et PIETRUSZCZAK, 2008].
Cette échelle est beaucoup utilisée pour la modélisation d’éprouvettes virtuelles

représentant des essais réels ([GIAMBANCO, RIZZO et SPALLINO, 2001] ou [PETRACCA et al.,

2017]), pour comprendre les mécanismes de dégradation ([SHIEH-BEYGI et PIETRUSZCZAK,

2008], [MASSART, PEERLINGS et GEERS, 2004] ou [MACORINI et IZZUDDIN, 2013]) ou pour

alimenter en paramètres matériaux ou en mécanisme une modélisation macro-échelle

[C. CALDERINI et S. LAGOMARSINO, 2006].

Cette échelle de description représente un compromis entre finesse de description et

économie de coût de calcul et de modélisation. Néanmoins, elle contraint la non-linéarité

aux éléments d’interfaces ou cohésifs, dont la représentation explicite dans des calculs de

structures complexifie la modélisation et rend le résultat non-objectif.

1.1.3 Modélisation macro-échelle
Cette échelle de modélisation correspond à un comportement homogénéisé du

matériau. Les comportements d’une unité de volume jugée représentative du matériau,

appelée volume élémentaire représentatif, sont modélisés par un ensemble d’équations

dans la loi de comportement. A cette échelle, le modélisateur juge des comportements

importants à intégrer dans la loi de comportement. La modélisation macro-échelle

permet de traiter du comportement de grandes structures avec un coût de calcul réduit

par rapport à une modélisation micro-échelle.

On peut citer par exemple [MORENO REGAN, 2016] pour les tunnels en maçonnerie,

[PELÀ, 2009] ou [LOURÈNÇO, 1996] dont la modélisation se destine à tout type de structures

en maçonnerie assisée ou, [STABLON, 2011] pour les ponts en maçonnerie assisée sous

chargements roulants.

*
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Ainsi, pour les modélisations dans le cadre continu, les modélisations micro-échelles sont

plutôt vouées aux calculs d’échantillons virtuels de maçonnerie alors que les modélisa-

tions macro-échelles sont plutôt vouées aux calculs de structures.

Maintenant que le cadre de modélisation par éléments finis a été décrit, la même des-

cription doit être faite pour les éléments discrets.
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1.2 Modélisation dumatériaumaçonnerie par lamécanique desmilieux dis-

crets
1.2.1 Modélisation particulaire micro-échelle
Cette approche pour la maçonnerie assisée ([PINA-HENRIQUES et LOURÈNÇO, 2006], [SA-

RHOSIS et LEMOS, 2018]) représente les briques et les joints par des particules dont les

interactions sont différentes en fonction que se soit une interaction entre particules de

briques, entre particules de joints ou entre particules de domaines différents (Fig.2.4).

Joint

Bloc

FIGURE 2.4: Échantillon utilisé par [PINA-HENRIQUES et LOURÈNÇO, 2006].
Cette échelle permet de représenter finement les phénomènes de rupture/frottement

au sein dumatériau, mais les simulations sont souvent coûteuses. Elles sont utilisées dans

la littérature pour décrire les phénomènes de dégradation et la propagation des fissures

dans la maçonnerie.

1.2.2 Modélisation bloc par bloc
L’approche bloc par bloc consiste en la prise en compte des blocs comme éléments dis-

tincts, et leurs interactions. De nombreux développements sur les lois d’interaction entre

blocs ont été menés pour passer de lois de contact, à des lois plus fines pouvant repré-

senter la présence de joints élastiques (voire élastoplastiques) entre les blocs ([CHETOUANE

et al., 2005] ou [ACARY et JEAN, 1998]). Cette approche a déjà été utilisée par [MOHEBKHAH,

TASNIMI et MOGHADAM, 2008] pour représenter des murs enmaçonnerie assisée, par [QUE-

ZADA et al., 2016] et [SAVALLE, VINCENS et HANS, 2020] pour étudier la rupture de murs de

soutènement en pierres sèches et par [RAFIEE et VINCHES, 2013] pour représenter la rup-

ture de ponts en maçonnerie assisée (Fig2.5).

FIGURE 2.5: Pont modélisé par [RAFIEE et VINCHES, 2013].
L’étude de la maçonnerie assisée par [OLIVER-LEBLOND et al., 2018] est un cas particu-

lier, puisque la méthode de modélisation est basée sur une approche particulaire couplée

avec une résolution d’une grille lattice (Particules liées par les éléments poutres). Ce type
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de modélisation est utilisée pour représenter le comportement de structures de taille mo-

dérée et a été développée par [DELAPLACE, 2008].

* *

Les modélisations dans le cadre discret semblent mal adaptées à notre problématique.

Les modélisations micro-échelles sont plutôt vouées à améliorer la compréhension des

mécanismes de dégradation de la maçonnerie, alors que la modélisation bloc à bloc rend

compte des ruptures des structures.

1.3 Modélisations par approches globales (Cadre équivalent, analyse des
ruptures, macro-éléments, ...)

Ces approches consistent à considérer une structure en maçonnerie comme un en-

semble d’éléments reliés entre eux par les éléments poutres ou d’interface :

• dans le cas de la modélisation par cadre équivalent, il s’agit de points matériels

reliés par des poutres non-linéaires ([CALLIARI et al., 2010] ou [LOPEZ-CABALLERO,

MODARESSI-FARAHMAND-RAZAVI et TABBAKHHA, 2011]) ;

• pour la méthode d’analyse des ruptures développée par [D’AYALA et SPERANZA, 2003],

sont considérés des blocs de murs reliés par des lois de frottement ;

• les approchesmacro-éléments considèrent des éléments (coques ou volumiques, dé-

formables ou rigides), avec des lois d’interface entre chaque bloc.

Les blocs peuvent aussi avoir un comportement non-linéaire. Cette approche pour

simuler le comportement de la maçonnerie est apparue dans [TOMAŽEVIČ, 1978]. Elle est

utilisée dans [CASOLO et MILANI, 2010] et [MARQUES et LOURÈNÇO, 2014] pour simuler les

comportements en plan et hors plans de façades en maçonnerie assisée. [CANNIZZARO

et al., 2018] l’utilise pour simuler des arches en maçonnerie assisée.

1.4 Choix d’une modélisation macroscopique, continue, résolue par élé-
ments finis

L’objectif poursuivi par ces travaux de recherche est de pouvoir calculer des ponts

en maçonnerie assisée, sous sollicitations d’aléas naturels, notamment sismiques. Cela

nécessite d’être en capacité de déterminer la réponse des ponts en maçonnerie assisée

ainsi que leurs dégradations. Les approches macro-éléments, analyse des ruptures ou

éléments structuraux montrent des limites, car ils contraignent l’apparition de dégrada-

tion.

L’approche bloc par bloc aux éléments discrets, malgré les travaux de [TAFOREL, 2012]

pour réduire les temps de modélisation des ouvrages, restent gourmande en temps et
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en complexité de modélisation, et est mieux adaptée à la recherche de mécanismes de

rupture ou de dégradation qu’au suivi d’indicateurs globaux au cours des calculs. C’est

pourquoi ces approches ne seront pas retenues.

Pour la modélisation des ponts en maçonnerie assisée sous sollicitations sismiques,

une modélisation dans le cadre de la mécanique des milieux continus avec l’hypothèse

des petites perturbations résolue par la méthode des éléments finis avec une loi de com-

portement macro-échelle est la plus adaptée.

2 État de l’art des modélisations possibles
Dans cette partie seront présentées synthétiquement les différentes modélisations de

mécanismes possibles. Cette présentation se concentre sur la modélisation de la maçon-

nerie assisée et est intrinsèquement liée au cadre mécanique choisi, à savoir une résolu-

tion d’un problème de mécanique des milieux continus par la méthode des éléments finis

avec une loi de comportement macroscopique basée sur les mécanismes décrits précé-

demment (p.20).

2.1 Choix du milieu continu
Il est ici question de l’influence du type de milieu continu sur la modélisation de l’élas-

ticité linéaire de la maçonnerie (loi de Hooke [HOOKE, 1678]). En effet, des auteurs comme

[MÜHLHAUS, SULEM et UNTERREINER, 1997] et [STEFANOU, SULEM et VARDOULAKIS, 2008] pour

l’élasticité et par [GODIO, 2015] pour l’élastoplasticité préconisent l’utilisation de milieux

enrichis (de type [E. COSSERAT et F. COSSERAT, 1896]) afin de prendre en compte la rotation

des briques et s’absoudre des problèmes de longueur interne dans la résolution. L’utilisa-

tion d’une telle formulation permet de gagner en description des mécanismes, mais pose

des difficultés sur l’identification des paramètres élastiques et non-linéaires. De plus, la ro-

tation des briques n’est pas un mécanisme considéré comme important dans la formula-

tion suivante. Par ailleurs, la formulation de mécanismes non-linéaires et leurs couplages

sont plus simples à mettre en place dans un milieu continu de Cauchy [CAUCHY, 1828].

Par conséquent, ce cadre sera considéré comme suffisant et sera choisi pour la suite des

travaux.

2.2 Élasticité
La classe d’élasticité orthotrope a déjà été choisie plus tôt (p.20). On peut écrire l’équa-

tion (Eq.2.1) qui représente la relation d’élasticité entre les contraintes σ et les déforma-

tions ε avec C le tenseur élastique de raideur et S, son inverse, le tenseur de souplesse.
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σ = C : ε (2.1)

ε= S : σ (2.2)

2.3 Rappel synthétique du cadre de la thermodynamique des processus ir-
réversibles pour la modélisation de matériaux solides

La thermodynamique des processus irréversibles permet de définir des modèles qui

sont conformes aux principes fondamentaux de la physique. Ses deux premiers principes

sont : la conservation de l’énergie et l’impossibilité de la diminution de l’entropie. Appli-

qués aux matériaux solides pour un processus adiabatique en déformations isothermes,

ils donnent naissance à l’inégalité de Clausius-Duhem-Truesdell (Eq.2.3), qui permet de

contrôler l’admissibilité dudit processus vis-à-vis de la thermodynamique, avec ε le ten-

seur des déformations, σ le tenseur des contraintes et Ψ l’énergie libre de Helmoltz.

σ : ε̇−ρΨ̇≥ 0 (2.3)

L’inégalité s’écrit avec l’énergie libre de Helmholtz Ψ, qui est une fonction des variables

d’état, composées des variables internes Vk, et des variables observables comme ε. Néan-

moins, ce potentiel de l’état thermodynamique peut être écrit en fonction des variables

associées Ak, en enthalpie libre de GibbsΨ?. Le passage entre l’énergie libre de Helmoltz et

l’enthalpie libre de Gibbs, et inversement, se fait par la transformée de Legendre-Fenchel

(Eq.2.4) ([TOUCHETTE, 2005], [LEMAITRE et al., 2009]).

Ψ
?
σ,Ak

= supε[
1
ρ
σ : ε−Ψε,Vk ] (2.4)

Le tableau suivant (tableau 2.1) résume les variables d’état et variables associées.

variables d’états variables associées

ε σ

V k Ak

Tableau 2.1: Répartition variables d’état, variables associées ([LEMAITRE et al., 2009])
Pour l’écriture des potentiels thermodynamiques un axiome existe, celui de l’état local.

Il postule que l’état thermodynamique en un point ne dépend que des variables décrites

en ce point, ce qui permet d’écrire le potentiel thermodynamique en tout point.

Le potentiel thermodynamique étant homogène à une énergie, le calcul de cette der-

nière permet la formulation d’un potentiel. Par exemple en élasticité, l’énergie mécanique

de déformation isotherme Ed décrite par l’équation (Eq.2.5) peut donner naissance à l’éner-

gie libre de Helmoltz en fonction de ε comme dans l’équation (Eq.2.6) ou à l’enthalpie libre
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de Gibbs en fonction de σ comme dans l’équation (Eq.2.7).

Ed =
1
2
σ : ε (2.5)

σ = C : ε→ ρΨ =
1
2
ε : C : ε (2.6)

ε= S : σ→ ρΨ
? =

1
2
σ : S : σ (2.7)

Les relations entre variables d’état et variables associées sont appelées lois d’état. Elles

découlent de l’inégalité de Clausius-Duhem-Truesdell (2.3) et sont décrites par les relations

(Eq.2.8) pour le cas de l’énergie libre de Helmoltz et (Eq.2.9) dans le cas de l’enthalpie libre

de Gibbs.

σ = ρ
∂Ψ

∂ε
et Ak = ρ

∂Ψ

∂Vk
(2.8)

ε= ρ
∂Ψ?

∂σ
et Vk =−ρ

∂Ψ?

∂Ak
(2.9)

Enfin, une fois sortie du cadre de la modélisation des phénomènes élastiques, la modé-

lisation des phénomènes non-linéaires en accord avec la thermodynamique des proces-

sus irréversibles nécessite le respect de l’inégalité de Clausius-Duhem-Truesdell (Eq.2.3)

vue plus tôt, qui peut se réduire au calcul de la dissipation intrinsèque de l’énergie D , qui
doit être toujours positive ou nulle. [LEMAITRE et al., 2009] donne une définition de cette

dissipation en fonction des variables internes et associées décrite par l’inégalité (Eq.2.10).

D = ∑AkV̇k ≥ 0 (2.10)

2.4 Brève description de la modélisation de l’endommagement des maté-
riaux quasi-fragiles

Les notions de mesure et de description de l’endommagement sont intimement liées.

Depuis les travaux de [RABOTNOV, 1963], [L. M. KACHANOV, 1958] et [BRISTOW, 1960],

qui sont considérés comme les pionniers de l’endommagement, cette branche de la

mécanique a beaucoup évolué ([PALMGREN, 1924] et [MINER, 1945] ont travaillé sur des

concepts proches, mais basés sur le nombre de cycle en fatigue).

L’endommagement se traduit de plusieursmanières. Tout d’abord, il faut dissocier la fis-

suration, ou la densité de fissuration, et l’endommagement. Le premier est une description

par observation de l’état de dégradation du matériau alors que le second est la modélisa-

tion de la perte de raideur du matériau par la fissuration. Plusieurs travaux se sont attelés

à décrire la densité de fissuration, sont à noter ceux de [BRISTOW, 1960] et [BUDIANSKY et

O’CONNELL, 1976] qui définissent une densité de fissuration comme la somme des surfaces

fissurées. Une autre description de la fissuration est le ratio surface fissurée sur surface

initiale. Avec cette dernière description, l’endommagement est alors directement décrit

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



34 Revue des modélisations des mécanismes du comportement de la maçonnerie assisée

comme étant le ratio entre la contrainte σ (la contrainte mesurable sur un essai pour un

état de déformation atteint) et la contrainte effective σ̃ (obtenue par la loi d’élasticité pour

l’état de déformation atteint) (Eq.2.11).

(1−D) =
σ

σ̃
(2.11)

L’endommagement est simplement considéré comme un scalaire noté D qui évolue de

0 lorsque le matériau est sain jusqu’à 1 quand le matériau est complètement endommagé.

Cette formulation couplée en 1D à l’élasticité revient à l’équation (Eq. 2.12).

σ = (1−D)σ̃ = (1−D)Eε (2.12)

Avec E le module d’Young, σ la contrainte et ε la déformation.

Dans la suite, l’endommagement sera présenté en procédant par étape, de l’endom-

magement isotrope (scalaire) à l’endommagement anisotrope (tenseur d’ordre 2 puis 4).

Dans les modélisations du comportement de matériaux quasi-fragiles, certaines pro-

posent un endommagement isotrope ([J. MAZARS, 1986], [MARIGO, 1981] et [OÑATE et al.,

1996]). L’équation (Eq. 2.13) illustre donc la généralisation en 3 dimensions de l’équation

(Eq. 2.12). Ce type de modélisation a été utilisé pour la maçonnerie assisée, notamment

initié par [CREAZZA et al., 1995] et utilisé par [OÑATE et al., 1996].

σ = (1−D)C : ε (2.13)

Ce qui mène à la formulation du potentiel thermodynamique suivant (Eq.2.14).

2ρΨ = (1−D)ε : C : ε (2.14)

Ce type demodélisation de l’endommagement donne de bons résultats dans le cas où :

• soit on recherche l’endommagement d’un matériau pour lequel la probabilité d’ap-

parition d’une fissure et son effet dans une direction sont les mêmes dans toutes les

directions, c’est-à-dire que le faciès de fissuration n’est gouverné que par la sollicita-

tion ;

• soit la sollicitation est unidirectionnelle, car l’anisotropie induite par l’apparition d’une

fissuration n’est pas prise en compte, cette anisotropie induite n’a pas besoin d’être

prise en compte si la sollicitation ne change pas de direction.

Un changement de sens de la sollicitation peut amener à une refermeture des fissures

créées. Dans ce cas, il faut prendre en compte cette refermeture de fissures par une for-

mulation adaptée. Elle peut être considérée par la modélisation d’un effet unilatéral de

l’endommagement, qui représente le fait que la fissure ouverte en traction dans une di-

rection, se referme lors de la mise en compression dans cette même direction. Cet effet
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unilatéral de l’endommagement peut être formulé de plusieurs façons. Les deux plus illus-

tratives sont : la fonction de refermeture de fissures (comme dans [VASSAUX, 2015] ou [SEL-

LIER et al., 2013]) et la partition de l’énergie en parties positives et négatives (dont l’esprit

se retrouve dans [LA BORDERIE, 1991] et [SILVA, GUEDES et al., 2012] pour l’application à la

maçonnerie assisée). Dans le cas 1D, la partition des contraintes dans une enthalpie libre

de Gibbs peut s’écrire comme dans l’équation (Eq.2.15). Les deux variantes pour traiter

l’unilatéralité sont illustrées dans la figure (Fig.2.6). Les équations présentées ici corres-

pondent à une formulation avec deux variables d’endommagement, une en traction (D+)

et une en compression (D−). Il est possible d’écrire les mêmes formulations sans D− par

exemple, pour ne pas prendre ne compte d’endommagement de compression. On peut

noter que l’utilisation de plusieurs variables descriptives du même mécanisme fait débat

dans la communauté.

FIGURE 2.6: Représentation schématique de deux formulations unitérales de l’endommage-
ment : a) la partition des énergies et b) la formulation avec fonction de refermeture de fissures.

2ρΨ
? =

< σ >2
+

E(1−D+)
+

< σ >2
−

E(1−D−)
(2.15)

L’équation (Eq. 2.15) est continue par morceaux et son implantation numérique

demande un jeu de conditions sur σ. Du fait de la formulation en enthalpie libre de Gibbs,

la partition en énergies ou en contraintes est la plus simple. De plus, la continuité dans

la refermeture des fissures n’est pas considérée dans les travaux présentés ici comme

un mécanisme important à modéliser pour représenter le comportement des ponts en

maçonnerie assisée sous sollicitations sismiques.

Ensuite des formulations de lois d’endommagement orthotrope, au travers de tenseurs

D d’ordre 2 ont émergé au travers des développements de [MURAKAMI, 1988] et [CORDE-

BOIS et SIDOROFF, 1982].

σ̃ =(1−D)−
1
2 .σ.(1−D)−

1
2 [CORDEBOIS et SIDOROFF, 1982] (2.16)

σ̃ =[(1−D)−1.σ]sym
[MURAKAMI, 1988] (2.17)
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Ces deux formulations ont l’inconvénient d’être incompatibles avec la thermodyna-

mique des processus irréversibles ([CORDEBOIS et SIDOROFF, 1982] et [LEMAITRE et al.,

2009]). D’autres propositions sont donc apparues, qui intègrent le cadre thermodyna-

mique ([LADEVEZE, 1983a], [DESMORAT, 2016]).

Ensuite [KRA JCINOVIC, 1985] montre que pour décrire la micromécanique de l’endom-

magement, un tenseur d’ordre 4 suffit. D’ailleurs [CHABOCHE, LESNE et MAIRE, 1995] utilise

un tenseur d’ordre 4 (D) pour d’écrire l’endommagement (Eq.2.18).

σ̃ = (I−D)−1 : σ (2.18)

Exemple d’utilisation de tenseurs d’endommagements d’ordre 4 pour la maçonnerie :
modèle de [SELLIER et al., 2013] utilisé par [STABLON, 2011] (Annexe F) :
Dans ce modèle, un tenseur d’endommagement d’ordre 4 est utilisé ainsi qu’une décom-

position entre les endommagements de traction et les endommagements de compression

(Eq. 2.19). Pour la notation, [SELLIER et al., 2013] exprime ses équations dans la notation de

Voigt. Par conséquent, les tenseurs d’ordre 2 (σ et ε) sont notés sous forme de vecteurs (~σ et

~ε) et les tenseurs d’ordre 4 ((I−Dt), (I−Dc) et S0) sont écrits sous forme de matrices 6x6,
((1−Dt), (1−Dc) et S0). Par ailleurs, S0 représente la rigidité, Dt l’endommagement de

traction et Dc, l’endommagement de compression.

~σ = (1−Dc).(1−Dt).S0.~ε+ (1−Dc).Dc.S0.(~ε−~ε f ) (2.19)

Cette description de l’endommagement (tenseur d’ordre 4) permet d’avoir une grande qua-

lité de description de la dégradation. [SELLIER et al., 2013] se base sur une description mi-

cromécanique de la fissuration par homogénéisation. Néanmoins, cette dégradation sous

forme tensorielle peut s’avérer peu compatible avec la description d’une famille de fissures

fixes et indépendantes.

En parallèle de ces cadres tensoriels, des cadres non-tensoriels représentant l’ortho-

tropie ou l’anisotropie de l’endommagement ont été formulés.

Repartant de la micromécanique, [BAŽANT et PRAT, 1988] constitue un cadre dans

lequel les quantités d’intérêts, dont l’endommagement, évoluent sur un ensemble de

plans bien précis, le cadre microplan. Dans ce dernier, un matériau dont l’endommage-

ment est isotrope nécessite, par définition, une infinité de plans puisqu’il n’existe aucune

raison a priori pour qu’une fissure apparaisse dans une direction plutôt que dans une

autre. [BORINO, COTTONE et PARRINELLO, 2003] a formulé un modèle microplan pour la

maçonnerie.
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Un autre point de vue micromécanique [M. KACHANOV, 1993] donne une décomposi-

tion de la souplesse représentant un l’impact d’un réseau de fissures orthogonales. Au

travers du schéma d’homogénéisation de Mori-Tanaka, en souplesse, avec l’hypothèse de

non-interaction entre les fissures et en considérant une mesure de l’endommagement au

sens de [BUDIANSKY et O’CONNELL, 1976] ou de [BRISTOW, 1960] (c’est-à-dire partant de 0

pour un matériau sain et tendant vers +∞), il est possible de trouver que la souplesse ef-

fective est égale à la somme des contributions de chaque mécanisme de dégradation sur

la souplesse initiale (Eq.2.20). Cette formulation permet de décomposer les mécanismes

d’endommagement et ainsi correspond bien à la représentation de l’endommagement par

trois plans de fissuration proposée pour la maçonnerie dans le premier chapitre de cette

partie (p.20).

Se f f = S0 +∑
i
(diAi : S0) (2.20)

Cette approche est d’ailleurs à la base des modèles développés à l’ONERA pour les

matériaux composites tissés dans [MARCIN, 2010], [ANGRAND, 2016] et [RAKOTOARISOA,

2014].

Pour tous les types d’endommagement vus ci-dessus, le respect de la thermodyna-

mique assure une consistance physique. En définissant D, D ou D (donc une variable
tensorielle d’ordre 0, 2 ou 4) comme une variable d’état, il est possible de déterminer

Y =
∂ρΨ

∂D
la force thermodynamique associée 1 (aussi appelée variable associée).

L’endommagement est un pilier de la mécanique des matériaux solides, un autre pilier

présenté ici étant la plasticité.

2.5 Plasticité et frottement interne
2.5.1 Plasticité
La plasticité est issue de l’étude du comportement non-linéaire des métaux et des sols.

Elle se caractérise par l’apparition de déformations permanentes et de comportements

non-linéaires. Les premiers travaux scientifiques à ce sujet sont ceux de Tresca [TRESCA,

1864]. Une distinction sera faite ici entre plasticité cristalline et plasticité macro-échelle,

les deux sont intéressantes dans l’approche de notre sujet.

1. Dans un cadre appelé standard ([HALPHEN et SON NGUYEN, 1975], [CIMETIÈRE et al., 2003] et [DESMO-

RAT, 2006]), en posant l’évolution Ḋ comme fonction linéaire positive de Y n avec n un entier positif impair, on
trouve que la dissipation intrinsèque du processus d’endommagement est nécessairement positive (la dissi-

pation devient une somme de termes quadratiques en Y n+1, avec n+ 1 un entier positif pair). En dehors de
ce cadre utilisé dans [LEMAITRE et al., 2009], [DESMORAT, 2006] explique qu’il est obligatoire de vérifier la dis-

sipation intrinsèque, et nomme donc les lois d’évolutions de l’endommagement sortant de ce cadre les lois

non-standards.
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La plasticité cristalline décrit les phénomènes à l’échelle des grains et cristaux. En effet,

à cette échelle la plasticité est considérée comme le glissement sur les plans cristallins.

Les travaux de [TAYLOR, 1938] et [SCHMID et BOAS, 1968] montrent que, connaissant le plan

de glissement par avance (au travers de la cristallographie pour les métaux), il est possible

de modéliser la plasticité comme un déplacement tangent à un plan cristallin 2.

Pour ce faire, nous allons définir un plan cristallin dont~b un vecteur décrivant l’ampli-

tude et la direction de glissement dans une dislocation, classiquement appelé vecteur de

Burgers et~n est la normale du plan cristallin. Le tenseur de Schmid correspond au tenseur

de projection sur le plan (Eq.2.21).

P =~b⊗~n (2.21)

Pour chaque système plan de glissement et direction de glissement s il est donc pos-

sible de définir P s (Eq.2.22).

P s =~bs⊗~ns
(2.22)

Il est possible maintenant de déterminer la contrainte projetée τs (Eq.2.23) et de relier

les taux de glissement γ̇s au taux de déformation plastique ε̇p (Eq.2.24) sur chaque système

s.

τ
s = P s : σ (2.23)

ε̇p = ∑
s

γ̇
s 1
2
(P s +P sT ) (2.24)

Il s’agit maintenant de trouver une loi d’évolution du taux de glissement γ̇s en fonction de

τs pour décrire complètement la formulation de la plasticité cristalline.

Une vision plus macro-échelle de la plasticité propose plutôt de décrire directement la

déformation plastique εp à l’échelle macroscopique [LEMAITRE et al., 2009]. La plasticité se

base sur une partition des déformations ε= εe +εp avec εe la déformation élastique et εp

la déformation plastique. Le potentiel thermodynamique peut alors s’écrire sous la forme

de l’équation (Eq.2.25).

2ρΨ = (ε−εp) : C : (ε−εp) (2.25)

On considère dans le cadre de la plasticité qu’il existe une frontière pour les phéno-

mènes élastiques, appelée seuil élastique. Une fois ce seuil atteint, la plasticité est une

transformation qui vient déplacer le seuil élastique de manière à ce que l’on ne sorte ja-

mais de ce domaine. Deux transformations existent, un déplacement du domaine élas-

tique (l’écrouissage cinématique), et une modification de la taille du domaine (écrouissage

2. De là, il est possible de faire un lien avec les modèles microplans [BROCCA et P. BAŽANT, 2000] qui consi-

dèrent un glissement sur un ensemble de plans.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



État de l’art des modélisations possibles 39

isotrope, si la transformation est isotrope). La figure (Fig.2.7) illustre ces deux transforma-

tions. Elles suivent le principe de normalité.

FIGURE 2.7: Illustrations de l’écrouissage isotrope à gauche, qui augmente la limite σy de R et
l’écrouissage cinématique à droite, qui déplace le centre du domaine élastique du vecteur X ,

dans un repère de contraintes principales en 2D

Du point de vue de la formulation thermodynamique, [LEMAITRE et al., 2009] explique

que le potentiel élastoplastique peut s’écrire comme une composition d’un potentiel élas-

tique (Ψe) et un potentiel plastique (Ψp) (Eq.2.26). Le potentiel plastique s’écrit aussi comme

la somme d’une fonction d’énergie d’écrouissage isotrope (Giso(p)) et une fonction d’éner-

gie d’écrouissage cinématique (Gcin(α)). p représente la variable d’écrouissage isotrope et

α celle d’écrouissage cinématique. Elles sont toutes deux homogènes à une déformation.

L est un coefficient.

Ψ = Ψe +Ψp = Ψe +Giso(p)+Gcin(α) = Ψe +Giso(p)+
1
2

Lα :α (2.26)

On obtient les variables associées de ces quantités R et X par dérivation du potentiel

plastique : R =
∂Ψp

∂p
et X =

∂Ψp

∂α
. Les seuils élastiques sont construits avec ces quantités.

D’une manière générale on retrouve la formulation suivante (Eq.2.27), dans laquelle, la

fonction J est souvent une fonction d’invariant sur les déviateurs, mais d’autres formula-

tions sont possibles et σy est le seuil élastique initial.

fp = J(σ,X)+R+σy (2.27)

L’évolution de ce seuil est définie au travers de l’application de la règle de normalité

(principe de Hill) en considérant un pseudo-potentiel Fp qui est égal à fp dans le cas d’une

loi de plasticité associée, et différent dans le cas d’une loi non-associée. La règle de nor-

malité introduit le multiplicateur plastique λ au travers des équations (Eq.2.28 à 2.30).
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ε̇p = λ̇
∂Fp

∂σ
(2.28)

α̇=−λ̇
∂Fp

∂X
(2.29)

ṗ =−λ̇
∂Fp

∂R
(2.30)

(2.31)

Des modèles de comportement de la maçonnerie assisée ont été formulés dans ce

cadre, notamment celui de [LOURÈNÇO, 1996] et celui de [LOTFI et SHING, 1991].

Ces modèles de plasticité peuvent s’avérer utiles dans le calcul de structures enmaçon-

nerie, mais ne correspondent pas au besoin de déterminer la dégradation de structures

en maçonnerie. Néanmoins, cette section sur la plasticité a permis d’introduire les bases

pour le calcul du frottement interne.

2.5.2 Frottement interne
Alors que la plasticité telle que décrite ci-dessus naît d’un glissement interne, dans les

matériaux quasi-fragiles, un phénomène semblable apparaît. En effet, lorsque des fis-

sures sont apparues, les lèvres de ces fissures peuvent frotter entre elles, et ainsi donner

naissance à une contrainte de frottement, une déformation anélastique de frottement

et une énergie dissipée spécifique. Les concepts de glissement et de frottement étant

intimement liés, les formulations le sont aussi. En revanche, dans le cas du frottement

interne, un couplage à l’endommagement est nécessaire.

Dans [F. RAGUENEAU, LA BORDERIE et J. MAZARS, 2000], [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM,

2007] et [RICHARD et RAGUENEAU, 2013] le couplage endommagement / plasticité dans le

cadre des frottements internes est introduit et développé (Eq. 2.32).

2ρΨ = E(ε− ε
p)2 +ws =⇒ 2ρΨ = (1−D)E(ε)2 +Eg(D)(ε− ε

π)2 +aα
2

(2.32)

=⇒ σ = (1−D)Eε+σ
π

(2.33)

=⇒ σ
π = g(D)E(ε− ε

π) (2.34)

À gauche de l’équation (Eq. 2.32), on retrouve l’expression du potentiel élastoplastique

1D écrite avec ws qui désigne l’énergie stockée par les processus plastiques, puis à droite,

l’expression dans laquelle on a plusieurs idées clés : (1−D)E(ε)2 désigne un couplage entre

élasticité et endommagement, ce dernier est complété par le terme Eg(D)(ε− επ)2 qui est

la composante de couplage avec le frottement modulé par une fonction d’activation g(D)

dont l’évolution est g(D) = D, comme dans [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007] et
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[RICHARD et RAGUENEAU, 2013]. Cette formulation sera reprise en enthalpie libre de Gibbs

pour la modélisation de la maçonnerie.

Conclusion
Dans ce chapitre, le cadre de modélisation pour la résolution de ponts en maçonnerie

sous sollicitations sismiques a été choisi. Il s’agit du cadre de la mécanique des milieux

continus de Cauchy, résolue par la méthode des éléments finis avec l’hypothèse des pe-

tites perturbations. Dans ce cadre, le comportement de la maçonnerie est représenté avec

une loi de comportement macroscopique. Cela permet de modéliser le comportement et

la dégradation de grandes structures, avec une complexité de modélisation réduite et la

possibilité de réutiliser les développements faits ici pour d’autres utilisations.

Ce chapitre présente aussi des développements possibles concernant la modélisation

des mécanismes gouvernant le comportement de la maçonnerie assisée. Parmi ces

possibilités, un choix s’est imposé au travers de la capacité de ces modèles à représenter

les mécanismes présentés lors du chapitre précédent (Chap.1, p.20).

Tout d’abord, concernant l’élasticité, une modélisation orthotrope est choisie, car elle

permet une représentation suffisamment précise du comportement tout en limitant la

complexité de la modélisation, le nombre de paramètres matériau et leur complexité

d’identification.

Ensuite, la dégradation du matériau est modélisée au travers de l’endommagement.

Le couplage élasticité/endommagement en décomposition de souplesse décrite par [M.

KACHANOV, 1993] correspond bien à la modélisation que l’on souhaite sous forme de plans

de fissurations et permet de décomposer la formulation par mécanisme d’endommage-

ment la rendant ainsi plus aisée à écrire.

Enfin, la modélisation du frottement interne en cisaillement sera inspirée de [DESMO-

RAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007] car elle permet de décrire explicitement un couplage

entre endommagement et frottement par composante de cisaillement.
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Le choix des mécanismes à modéliser (p.20) et du cadre théorique dans lequel il est

opportun de le faire (p.30) conduit à la formulation présentée dans ce chapitre.

Dans un premier temps, les hypothèses de formulations seront spécifiées, puis le cadre

théorique de l’endommagement sera appliqué aux cas de la maçonnerie, enfin le frottement

interne sera introduit pour enfin traiter de la conformité du modèle avec les lois de la thermo-

dynamique.

Dans un second temps, l’implémentation numérique des équations sera présentée, ainsi

que la régularisation énergétique appliquée pour résoudre les problèmes de localisation.

Dans un troisième temps, des tests de validation seront exposés et analysés pour conclure

sur la validité du modèle.
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Dans le chapitre précédent, beaucoup d’informations et d’éléments de compréhension

ont été donnés. Il faut maintenant préciser les choix des mécanismes modélisés ainsi que

le cadre théorique utilisé pour la modélisation.

Des hypothèses sont admises pour la modélisation : la maçonnerie est un matériau
quasi-fragile, ses mécanismes principaux sont, une phase élastique orthotrope, avec un

seuil élastique par direction d’orthotropie, et une variable d’endommagement par exten-

sion sur chaque direction d’orthotropie. Ces variables d’endommagement sont couplées

pour le cisaillement. L’endommagement ainsi créé induit un frottement interne modéli-

sable par un comportement de type "plasticité". L’ensemble des équations présentées ici

sont écrites dans la base naturelle de la maçonnerie (base d’orthotropie), par conséquent,

le passage d’une autre base vers la base naturelle de la maçonnerie est expliqué dans

l’implémentation numérique (p.57)

1 Formulation étape par étape des équations constitutives du
modèle
Les équations constitutives du modèle sont présentées ici. Un déroulement pédago-

gique des équations est privilégié en commençant par l’élasticité, puis le couplage avec

l’endommagement et enfin le couplage avec le frottement interne.
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Notations
ε Tenseur des déformations

σ Tenseur de Cauchy

S0
Tenseur de souplesse

Ei Module d’Young

νi j Coefficient de Poisson

Gi j Module de cisaillement

di
Mesure de l’endommagement du type [BRISTOW, 1960], variant de 0 pour un
matériau sain à +∞

Se f f
Tenseur de souplesse effective

Ai Tenseur de fabrique

ρΨ?
Enthalpie libre de Gibbs

ws Énergie stockée

ρΨ?
cisaillement Enthalpie libre associée aux composantes de cisaillement

ρΨ?
normal Enthalpie libre associée aux composantes normales

επ
Tenseur des déformations plastiques de glissement

σπ
Tenseur des contraintes plastique de frottement

Convention de notation
Les équations ne sont pas écrites avec les conventions d’Einstein

Les tenseurs sont écrits dans la notation de Kelvin :

σ =



σ1

σ2

σ3

σ4

σ5

σ6


=



σ11

σ22

σ33

√
2σ23

√
2σ13

√
2σ12


et ε=



ε1

ε2

ε3

ε4

ε5

ε6


=



ε11

ε22

ε33

√
2ε23

√
2ε13

√
2ε12


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1.1 Élasticité orthotrope
La maçonnerie assisée régulière est considérée comme un matériau orthotrope. L’or-

thotropie élastique est donné par l’équation (Eq.3.1)

ε= S0 : σ (3.1)

Avec σ, le tenseur de Cauchy des contraintes, ε, le tenseur des déformations et S0, le ten-

seur de souplesse qui s’écrit en notation de Kelvin comme l’équation (Eq.3.2).

S0 =



1
E1

−ν12

E2

−ν13

E3
0 0 0

−ν12

E2

1
E2

−ν23

E3
0 0 0

−ν13

E3

−ν23

E3

1
E3

0 0 0

0 0 0
1

2.G23
0 0

0 0 0 0
1

2.G13
0

0 0 0 0 0
1

2.G12



(3.2)

Ei, νi j et Gi j sont des paramètres matériaux à identifier.

1.2 Couplage endommagement-élasticité orthotrope
1.2.1 Couplage sans effet unilatéral de l’endommagement
Le mécanisme d’endommagement sélectionné est un endommagement gouverné

par l’extension sur 3 plans d’endommagements orthogonaux dont les normales corres-

pondent aux directions d’orthotropie élastique. Cette configuration est exactement celle

décrite dans [M. KACHANOV, 1993]. Pour ce faire, il commence par introduire une mesure

de la densité de fissuration au sens de [BRISTOW, 1960] (Eq.3.3). Cette densité de fissura-

tion est directement considérée comme équivalente à une mesure de l’endommagement

di.

di ∼=
1
V ∑

n
l3
n,i (3.3)

Avec V le volume représentatif et ln la longueur de la neme fissure dans le plan dont la

normale est la direction i.

Au travers d’un schéma d’homogénéisation de Mori-Tanaka et en considérant que les

plans de fissurations orthogonaux n’interagissent pas entre eux, [M. KACHANOV, 1993] met

en lumière une relation entre le tenseur de souplesse effective Se f f et le tenseur de sou-

plesse initiale S0 (Eq.3.4).
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Se f f = S0 +∑
i
(diAi : S0) (3.4)

Avec di, une variable d’endommagement qui varie de 0 pour un matériau sain à +∞ à la

rupture. Ai est appelé tenseur de fabrique (tenseur d’ordre 4), donnant l’impact de di sur

chaque composant du tenseur de souplesse S0.

Dans le cas de la maçonnerie, en considérant trois systèmes d’endommagement ortho-

gonaux dont les normales coïncident avec les directions d’orthotropie élastique, comme

indiqué sur la figure (Fig. 3.1), la souplesse effective peut s’écrire comme l’équation (Eq.

3.5), avec Ai le tenseur de fabrique associé à la direction i..

Se f f = S0 +(d1A1 : S0)+(d2A2 : S0)+(d3A3 : S0) (3.5)

FIGURE 3.1: Illustration de la considération de trois plans de fissurations orthogonaux
L’enthalpie libre de Gibbs de ce système s’écrit donc d’après l’équation (Eq.3.6). Le choix

de travailler avec l’enthalpie libre de Gibbs et non l’énergie libre de Helmoltz vient du fait

que le couplage des endommagements est basé sur le tenseur de souplesse, impliquant

une formulation en contraintes du potentiel thermodynamique (Eq.3.6). Cette écriture en

enthalpie libre permet un découplage des énergies par mécanisme de dégradation ren-

dant ainsi plus lisibles les écritures.

ρΨ
? =

1
2
σ : Se f f : σ (3.6)

L’expression des tenseurs de fabrique est inspirée d’un modèle pour matériaux com-

posites [MARCIN et al., 2011]. Plus particulièrement, cela introduit le concept de tenseur

d’effet d’endommagement [ZHENG et BETTEN, 1996] pour exprimer l’impact de l’endomma-

gement sur le tenseur de souplesse. Pour le cas de la maçonnerie assisée, il est proposé

de construire ces tenseurs de fabrique de la manière suivante :

• les fissures de normale i influent directement la souplesse de la composante normale

du tenseur des contraintes ii, mais n’impactent aucunement les autres composantes

normales. C’est pourquoi, Aiii = 1 et Ai j j = Aikk = 0 ;

• les effets de Poisson en souplesse ne sont pas impactés, c’est pourquoi les termes

extradiagonaux de Ai sont nuls ;
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• les fissures de normale i impactent les composantes de cisaillement tangentes au

plan de fissures de normale i. Cet impact se traduit par des termes de couplage, par

exemple A155 et A166 pour les fissures de normale 1.

Ces tenseurs introduisent un couplage linéaire entre les endommagements des compo-

santes normales et les endommagements de cisaillement. Les expressions des tenseurs

de fabrique sont posées comme (Eq.3.7, 3.8 et 3.9) en notation de Kelvin.

A1 =



1 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 A155 0

0 0 0 0 0 A166


(3.7)

A2 =



0 0 0 0 0 0

0 1 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 0 A244 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 A266


(3.8)

A3 =



0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0

0 0 1 0 0 0

0 0 0 A344 0 0

0 0 0 0 A355 0

0 0 0 0 0 0


(3.9)

Le développement de l’équation tensorielle du potentiel thermodynamique (Eq.3.6)

avec les tenseurs de fabrique considérés ci-dessus (Eq.3.7 à 3.9) donne l’expression sca-
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laire de ρΨ? (Eq.3.10).

2ρΨ? =
σ2

1
E1

(1+d1)+
σ2

2
E2

(1+d2)+
σ2

3
E3

(1+d3)

−2
ν21σ1σ2

E1
−2

ν31σ1σ3

E1
−2

ν32σ3σ2

E2

+
σ2

4
G23

(1+A244d2 +A344d3)

+
σ2

5
G13

(1+A155d1 +A355d3)

+
σ2

6
G12

(1+A166d1 +A266d2)

(3.10)

Le potentiel thermodynamique développé (Eq.3.10) ne prend pas encore en compte les

effets unilatéraux dus aux refermetures de fissures.

1.2.2 Ajout de l’effet unilatéral de l’endommagement
L’effet unilatéral de l’endommagement peut être pris en compte de plusieurs façons,

comme vu dans le chapitre précédent (p.35). La formulation retenue est celle basée sur

une partition des contraintes positives (< σ >+) et négatives (< σ >−) sur les composantes

normales du tenseur des contraintes (Eq.3.11).

i ∈ [1,2,3] σi =< σi >+ +< σi >− (3.11)

Avec l’intégration de l’effet unilatéral aux mécanismes, le potentiel thermodynamique

s’écrit désormais comme l’équation (Eq.3.12).

2ρΨ
? =

< σ1 >
2
+

E1
(1+d1)+

< σ1 >
2
−

E1
+

< σ2 >
2
+

E2
(1+d2)+

< σ2 >
2
−

E2
+ (3.12)

< σ3 >
2
+

E3
(1+d3)+

< σ3 >
2
−

E3
−2

ν21σ1σ2

E1
−2

ν31σ1σ3

E1
−2

ν32σ3σ2

E2
+

σ2
4

G23
(1+A244d2 +A344d3)+

σ2
5

G13
(1+A155d1 +A355d3)+

σ2
6

G12
(1+A166d1 +A266d2)

Maintenant que le potentiel thermodynamique prend en compte l’élasticité et l’endom-

magement, il convient de développer les seuils d’élasticité et les évolutions des variables

d’endommagement.
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1.2.3 Formulation des fonctions seuils et des lois d’évolutions pour les variables
d’endommagement

Le mécanisme d’amorçage et d’évolution de l’endommagement est choisi comme étant

piloté par la déformation positive normale au plan de fissuration, que l’on appellera la

déformation équivalente, notée ε̃i pour le plan de fissuration de normale i. Il faut donc

définir les mesures de déformations équivalentes choisies, puis la formulation des seuils

et des lois d’évolution.

Mesure de la déformation équivalente :
Il a été conclu dans le premier chapitre de cette partie (p.20) que les fissurations

s’amorçaient suivant trois plans, en fonction des déformations positives normales aux

plans de fissuration et des déformations tangentielles.

La mesure de la déformation équivalente pour l’endommagement doit prendre en

compte, dans chaque direction d’orthotropie, les déformations positives normales et tan-

gentielles (de cisaillement). L’équation (Eq.3.13) est une proposition de formulation de la

mesure de la déformation équivalente ε̃i dans la direction i.

ε̃1 =
√
< ε1 >

2
+ +β12ε2

6 +β13ε2
5 (3.13)

ε̃2 =
√
< ε2 >

2
+ +β21ε2

6 +β23ε2
4 (3.14)

ε̃3 =
√
< ε3 >

2
+ +β31ε2

5 +β32ε2
4 (3.15)

Avec βi j et βik des paramètres matériaux qui seront à identifier et qui modulent l’impact

des déformations de cisaillement sur la limite élastique et l’évolution de l’endommage-

ment.

Fonction seuil et loi d’évolution pour une régularisation en énergie :
Le seuil présenté ici (Eq.3.16) est formulé pour retranscrire la forme de l’évolution d’en-

dommagement correspondant à un endommagement adoucissant avec une évolution po-

sitive des déformations équivalentes. De plus, il doit être régularisable en énergie. Cette

nécessité est expliquée plus loin (62).

fi = χi(ε̃i− ki)− ln[(1+di)
ki

ε̃i
]≤ 0 (3.16)

di se déduit de la condition fi = 0 (Eq. 3.17).

di =
ε̃i

ki
eχi(ε̃i−ki)−1 (3.17)
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ki est le seuil de déformation équivalente qui amorce l’endommagement et χi est un

paramètre de fragilité. Ces paramètres sont à identifier sur un essai de traction uniaxiale.

Cette formulation des seuils et lois d’évolution pour l’endommagement se décline sur

les trois normales aux plans de fissurations, donnant ainsi naissance à trois variables

d’endommagement indépendantes.

Il est possible de faire un parallèle avec la variable d’endommagement présentée au

chapitre précédent D qui varie de 0 à 1 (p.34), avec le changement de variable suivant

(Eq.3.18).

Di =
di

1+di
(3.18)

Maintenant que l’endommagement est formulé, il faut intégrer le frottement interne à

la modélisation.

1.3 Couplage de l’endommagement à la plasticité induite
1.3.1 Présentation du couplage dans le potentiel thermodynamique
Les matériaux quasi-fragiles soumis à des comportements cycliques montrent des

comportements hystérétiques dus au frottement des fissures. Il est considéré que la

maçonnerie assisée possède un mécanisme dissipatif principal sur les composantes de

cisaillement. Le couplage présenté est inspiré de [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007].

Ce phénomène est introduit au travers de déformations de frottement επ

6 , ε
π

5 et επ
4 et leurs

contraintes associées σπ

6 , σ
π

5 et σπ
4 .

Dans un souci de lisibilité des phénomènes, l’enthalpie libre de Gibbs est découpée en

trois parties (Eq.3.19) : la partie des composantes normales ρΨ?
normal (Eq.3.20) ; la partie

représentant les composantes de cisaillement ρΨ?
cisaillement (Eq. 3.21) ; la partie reflétant

l’énergie stockée ws (Eq.3.23).

ρΨ
? = ρΨ

?
normal +ρΨ

?
cisaillement +w f riction

s (3.19)

L’écriture de ρΨ?
normal n’est pas impactée par le couplage avec la plasticité (Eq.3.20).

2ρΨ
?
normal =

< σ1 >
2
+

E1
(1+d1)+

< σ1 >
2
−

E1
+

< σ2 >
2
+

E2
(1+d2)+

< σ2 >
2
−

E2
+ (3.20)

< σ3 >
2
+

E3
(1+d3)+

< σ3 >
2
−

E3
−2

ν21σ1σ2

E1
−2

ν31σ1σ3

E1
−2

ν32σ3σ2

E2

Pour introduire le frottement interne, ρΨ?
cisaillement est écrit sur la base de [DESMORAT, F.

RAGUENEAU et PHAM, 2007] pour chaque composante de cisaillement (Eq. 3.21).
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2ρΨ?
cisaillement =

{(
σ6−σπ

6

)2
(1+A166d1 +A266d2)

G12
+

(
σπ

6

)2

G12g12(d1,d2)

}

+

{(
σ5−σπ

5

)2
(1+A155d1 +A355d3)

G13
+

(
σπ

5

)2

G13g13(d1,d3)

}

+

{
(σ4−σπ

4)
2 (1+A244d2 +A344d3)

G23
+

(σπ
4)

2

G23g23(d2,d3)

} (3.21)

Les fonctions g(di,d j) sont posées telles que σπ
i j ait lesmêmes propriétés que proposées

dans [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007], c’est-à-dire lorsque le matériau est sain,

di = d j = 0, σπ
i j = 0 =⇒ g(di,d j) = 0 et lorsque le matériau est totalement endommagé,

g(di,d j) = 1.

g12(d1,d2) =
A166d1 +A266d2

1+A166d1 +A266d2
(3.22)

g13(d1,d3) =
A155d1 +A355d3

1+A155d1 +A355d3

g23(d2,d3) =
A244d2 +A344d3

1+A244d2 +A344d3

La densité d’énergie stockée est aussi modifiée pour adapter l’écrouissage cinématique

aux contraintes de frottement (Eq. 3.23).

w f riction
s =

1
2
{

b4α
2
4 +b5α

2
5 +b6α

2
6
}

(3.23)

Les bi sont des paramètres matériaux dont l’identification par l’expérience est néces-

saire.

De ce potentiel thermodynamique dérivent les fonctions d’état suivantes (Eq. 3.24).

ε1 = ρ
∂Ψ?

∂σ1
=
< σ1 >+

E1
(1+d1)+

< σ1 >−
E1

− ν12σ2

E2
− ν13σ3

E1
(3.24)

ε2 = ρ
∂Ψ?

∂σ2
=
< σ2 >+

E2
(1+d2)+

< σ2 >−
E2

− ν12σ1

E1
− ν23σ3

E3
(3.25)

ε3 = ρ
∂Ψ?

∂σ3
=
< σ3 >+

E3
(1+d3)+

< σ3 >−
E3

− ν13σ1

E3
− ν23σ2

E3
(3.26)

ε4 = ρ
∂Ψ?

∂σ4
=
(σ4−σπ

4)

G23
(1+A244d2 +A344d3) (3.27)

ε5 = ρ
∂Ψ?

∂σ5
=
(σ5−σπ

5)

G13
(1+A155d1 +A355d3) (3.28)

ε6 = ρ
∂Ψ?

∂σ6
=
(σ6−σπ

6)

G12
(1+A166d1 +A266d2) (3.29)
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ε
π
4 =−ρ

∂Ψ?

∂σπ
4
=
(σ4−σπ

4)

G23
(1+A244d2 +A344d3)−

σπ
4

G23g23(d2,d3)
(3.30)

ε
π

5 =−ρ
∂Ψ?

∂σπ

5
=
(σ5−σπ

5)

G13
(1+A155d1 +A355d3)−

σπ

5
G13g13(d1,d3)

(3.31)

ε
π

6 =−ρ
∂Ψ?

∂σπ

6
=
(σ6−σπ

6)

G12
(1+A166d1 +A266d2)−

σπ

6
G12g12(d1,d2)

(3.32)

X4 = ρ
∂Ψ?

∂α4
=b4α4 (3.33)

X5 = ρ
∂Ψ?

∂α5
=b5α5 (3.34)

X6 = ρ
∂Ψ?

∂α6
=b6α6 (3.35)

Y1 = ρ
∂Ψ?

∂d1
=

1
2
< σ1 >

2
+

E1
+

1
2

(
σ6−σπ

6

)2 A166

G12
+

1
2

(
σπ

6

)2

G12

∂

∂d1
[

1
g12(d1,d2)

]+ (3.36)

1
2

(
σ5−σπ

5

)2 A155

G13
+

1
2

(
σπ

5

)2

G13

∂

∂d1
[

1
g13(d1,d3)

]

Y2 = ρ
∂Ψ?

∂d2
=

1
2
< σ2 >

2
+

E2
+

1
2
(σ4−σπ

4)
2 A244

G23
+

1
2
(σπ

4)
2

G23

∂

∂d2
[

1
g23(d2,d3)

]+ (3.37)

1
2

(
σ6−σπ

6

)2 A266

G12
+

1
2

(
σπ

6

)2

G12

∂

∂d2
[

1
g12(d1,d2)

]

Y3 = ρ
∂Ψ?

∂d3
=

1
2
< σ3 >

2
+

E3
+

1
2

(
σ5−σπ

5

)2 A355

G13
+

1
2

(
σπ

5

)2

G13

∂

∂d3
[

1
g13(d1,d3)

]+ (3.38)

1
2
(σ4−σπ

4)
2 A344

G23
+

1
2
(σπ

4)
2

G23

∂

∂d3
[

1
g23(d2,d3)

]

1.3.2 Formulation des fonctions seuils et des lois d’évolution pour le frottement
interne

Les fonctions seuil f π
4 , f π

5 et f π

6 sont définies pour introduire des conditions de char-

gements/déchargements (Eq. 3.39). Elles sont construites en considérant la résistance au

frottement et les effets de confinement.

f π
4 =|σπ

4−X4|+µ4(< σ2 >− +< σ3 >−)≤ 0 (3.39)

f π

5 =|σπ

5−X5|+µ5(< σ1 >− +< σ3 >−)≤ 0 (3.40)

f π

6 =|σπ

6−X6|+µ6(< σ1 >− +< σ2 >−)≤ 0 (3.41)

µi est assimilable à un coefficient de frottement, c’est un paramètre matériau à identi-

fier sur des essais de cisaillement confinés.
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Les lois d’évolution découlent du pseudo-potentiel de dissipation Fπ au travers de la

règle de normalité. La loi de frottement est non-associée et son expression basée sur [ARM-

STRONG et FREDERICK, 1966] considère que l’écoulement est possible seulement dans une

direction (Eq. 3.42). Un paramètre d’écrouissage cinématique ai apparaît, il sera à identifier

avec bi introduit dans le potentiel sur des essais cycliques.

Fπ
i =|σπ

i −Xi|+
1
2

aiX2
i (3.42)

L’équation (Eq. 3.43) exprime la règle de normalité avec l’introduction d’un multiplica-

teur de plasticité, λ̇π.

ε̇
π
i = λ̇

π
i

∂Fπ
i

∂σπ
i
= λ̇

π
i

σπ
i −Xi

|σπ
i −Xi|

(3.43)

α̇i =−λ̇
π
i

∂Fπ
i

∂Xi
= λ̇

π
i

(
σπ

i −Xi

|σπ
i −Xi|

−aiXi

)

1.3.3 Résumé des variables et des paramètres de la loi de comportement
Les tableaux suivants récapitulent les variables (Tab.3.1) et paramètres(Tab.3.2) du mo-

dèle.

Variables d’état (Vk) Variables associées (Ak)

εi σi

επ
i σπ

i

αi Xi

di Yi

Tableau 3.1: Tableau récapitulatif des variables du modèle
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Mécanisme Nom du paramètre Symbole

Elasticité

Module d’Young dans la direction i Ei

Coefficient de Poisson i j νi j

Module de cisaillement dans le plan i j Gi j

Seuil et évolution de l’endommagement

Participation de εi j dans la direction

d’extension i
βi j

Seuil de déformation dans la direction i ki

Sensibilité de l’endommagement di χi

Endommagement de cisaillement
Impact de di sur σl Aill

Impact de d j sur σl A jll

Seuil et évolution du frottement

Coefficient de frottement de la compo-

sante i
µi

Paramètres d’écrouissage de σπ
i ai

Intensité du glissement de σπ
i bi

Tableau 3.2: Tableau récapitulatif des paramètres du modèle
1.4 Admissibilité thermodynamique
Le potentiel thermodynamique (Eq.3.20, 3.21 et 3.23) est convexe en tant que somme

de termes quadratiques. L’utilisation du cadre non-standard pour la loi d’endommage-

ment nécessite la preuve de la positivité de la dissipation D (rappel p.37).

Dans [LEMAITRE et al., 2009], la dissipation D est exprimée avec les variables d’état (Vk

du tableau 3.1) et les variables associées (Ak du tableau 3.1) (Eq. 3.44).

D = ∑
k

AkV̇k (3.44)

D est décomposée par mécanismes (Eq. 3.45).

D = Ddamage +Dsliding (3.45)

La dissipation associée à l’endommagementDdamage (Eq.3.46) est déduite de la table des

variables (Tab.3.1) et de l’équation de dissipation (Eq. 3.44).

Ddamage = Y1ḋ1 +Y2ḋ2 +Y3ḋ3 (3.46)

L’étude de Ddamage (Annexe A, p.155) montre que certains trajets de chargements

peuvent induire une dissipation négative. Sans contraintes normales, Y1 est négatif quand

ε2
6 ≤ (ε6− επ

6)
2 or ε2

5 ≤ (ε5− επ

5)
2, et ḋ1 ≥ 0. Pour Y2 et Y3, les mêmes constats peuvent être

faits. Cette violation du cadre thermodynamique peut être évitée en posant la condition
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suivante (Eq. 3.47).

Yi < 0 =⇒ ḋi = 0 (3.47)

L’équation (Eq. 3.48) représente Dsliding.

Dsiliding = σ
π
4 ε̇

π
4 +σ

π

5 ε̇
π

5 +σ
π

6 ε̇
π

6−X4α̇4−X5α̇5−X6α̇6 (3.48)

= λ̇
π
4
(σπ

4−X4)
2

|σπ
4−X4|

+ λ̇
π

5
(σπ

5−X5)
2

|σπ

5−X5|
+ λ̇

π

6
(σπ

6−X6)
2

|σπ

6−X6|

+ λ̇
π
4a4b2

4α
2
4 + λ̇

π

5a5b2
5α

2
5 + λ̇

π

6a6b2
6α

2
6

Dsiliding montre que les conditions λ̇π
i ≥ 0 et ai ≥ 0 sont nécessaires pour assurer la

positivité de la dissipation de frottement.

Lorsque ces conditions sont respectées, la dissipation intrinsèque est positive (D ≥ 0).

Par conséquent, les équations constitutives du modèle respectent le second principe de

la thermodynamique.

Remarque : La négativité de la dissipation vient de la forme du couplage entre l’endom-
magement et la plasticité pour le frottement interne (Annexe A, p.155). Lorsque g(D) est une

fonction croissante, le comportement physique (i.e. le frottement interne augmente avec l’en-

dommagement) est bien représenté, mais le second principe de la thermodynamique est violé.

Néanmoins, quand g(D) est décroissante, le second principe est respecté, mais le couplage entre

endommagement et frottement interne n’est pas physique. Ici, le choix de la physique sur la

thermodynamique est fait. De plus, le trajet de chargement impliquant une dissipation négative

est rare, voire inaccessible. Par ailleurs, au cours de ces travaux de thèse, la négativité de la

dissipation n’a jamais été rencontrée.

2 Implémentation numérique et régularisation
L’implémentation numérique de la loi de comportement ainsi formulée dans un code

de calcul aux éléments finis (i.e. calcul piloté en déformations) doit être explicitée. Au

temps τ+∆τ, une déformation ετ+∆τ = ετ +∆ε est appliquée dans la loi de comportement

avec ετ la déformation au temps τ et ∆ε l’incrément de déformation.

La déformation est exprimée dans la base naturelle de la maçonnerie en appliquant

une rotation comme dans l’équation (Eq. 3.49). ε?(τ+∆τ) et σ?(τ+∆τ) sont les déformations et

les contraintes exprimées dans le repère général, ετ+∆τ et στ+∆τ sont les déformations et

les contraintes exprimées dans la base naturelle de la maçonnerie et R est la matrice de
rotation, de la base générale vers la base naturelle. Elle est exprimée comme le produit des

matrices de rotations autour de l’axe X ,Y et Z. La matrice de rotation est liée à la géométrie
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de l’ouvrage étudié (p.92), et est donc invariable au cours des calculs.

ε
τ+∆τ =Rε

?(τ+∆τ)RT
(3.49)

σ
τ+∆τ =Rσ

?(τ+∆τ)RT
(3.50)

R=RXRYRZ (3.51)

2.1 Endommagement
La formulation explicite de l’endommagement permet un calcul numérique direct pour

chaque direction (Eq. 3.52).

ε̃
τ+∆τ

1 =
√

(< ε1 >τ+∆τ)2
++β12(ε

τ+∆τ

6 )2 +β13(ε
τ+∆τ

5 )2 (3.52)

ε̃
τ+∆τ

2 =
√

(< ε2 >τ+∆τ)2
++β21(ε

τ+∆τ

6 )2 +β23(ε
τ+∆τ

4 )2 (3.53)

ε̃
τ+∆τ

3 =
√

(< ε3 >τ+∆τ)2
++β31(ε

τ+∆τ

5 )2 +β32(ε
τ+∆τ

4 )2 (3.54)

Le seuil peut alors être testé. Si fi≤ 0, l’endommagement n’évolue pas : dτ+∆τ

i = dτ
i . Si fi >

0, l’endommagement évolue suivant l’équation (Eq.3.55) pour chaque direction, normale

d’un plan de fissuration.

dτ+∆τ

i =
ε̃

τ+∆τ

i
Ki

eSi(ε̃
τ+∆τ

i −ki)−1 (3.55)

2.2 Frottement interne
Pour le frottement interne, un algorithme de retour radial [ORTIZ et SIMO, 1986] est

utilisé pour résoudre le schéma implicite. Dans l’application du schéma, les éléments indi-

cés τ et τ+∆τ correspondent toujours aux éléments liés aux pas de temps de l’algorithme,

alors que k et k+ 1 font référence au pas internes du schéma implicite pour la résolution

du frottement interne.

Un premier pas élastique est effectué pour déterminer (σπ
4)

trial , (σπ

5)
trial et (σπ

6)
trial (Eq

3.56).

(σπ
4)

trial τ+∆τ = (ετ+∆τ

4 − (επ
4)

τ)G23g(dτ+∆τ

2 dτ+∆τ

3 ) (3.56)

(σπ

5)
trial τ+∆τ = (ετ+∆τ

5 − (επ

5)
τ)G13g(dτ+∆τ

1 dτ+∆τ

3 ) (3.57)

(σπ

6)
trial τ+∆τ = (ετ+∆τ

6 − (επ

6)
τ)G12g(dτ+∆τ

1 dτ+∆τ

2 ) (3.58)

Après application de l’incrément de déformation à endommagement fixé, un proces-

sus itératif avec return mapping, utilisant un schéma de Newton-Raphson, est utilisé pour

résoudre les équations suivantes : f π
12 = 0, f π

13 = 0 et f π
23 = 0. Un développement de Taylor
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d’ordre 1 de f permet de trouver l’équation (Eq. 3.59).

f π
i |k+1 = 0≈ f π

i |k +
∂ f π

i
∂σπ

i

∣∣∣∣
k

δσ
π
i |k+1 +

∂ f π
i

∂Xi

∣∣∣∣
k

δXi|k+1 (3.59)

Au cours du processus itératif, la déformation totale n’évolue pas. En considérant

l’équation (Eq. 3.43), les équations (Eq. 3.60 à 3.63) sont exprimées.

δσ
π
4|k+1 =− δλ

π
4|k+1 (G23g23(d2,d3))

∂Fπ
4

∂σπ
4

∣∣∣∣
k

(3.60)

δσ
π

5|k+1 =− δλ
π

5|k+1 (G13g13(d1,d3))
∂Fπ

5
∂σπ

5

∣∣∣∣
k

(3.61)

δσ
π

6|k+1 =− δλ
π

6|k+1 (G12g23(d1,d2))
∂Fπ

6
∂σπ

6

∣∣∣∣
k

(3.62)

δXi|k+1 =− δλ
π
i |k+1 bπ

i
∂Fπ

i
∂Xi

∣∣∣∣
k

(3.63)

Les multiplicateurs plastiques sont définis dans les équations suivantes(Eq. 3.64).

δλ
π
4|k+1 =

f π
4 |k

∂ f π
4

∂σπ
4

∣∣∣∣
k
(G23g23(d2,d3))

∂Fπ
4

∂σπ
4

∣∣∣∣
k
+

∂ f π
4

∂X4

∣∣∣∣
k
bπ

4
∂Fπ

4
∂X4 k

(3.64)

δλ
π

5|k+1 =
f π

5

∣∣
k

∂ f π

5
∂σπ

5

∣∣∣∣
k
(G13g13(d1,d3))

∂Fπ

5
∂σπ

5

∣∣∣∣
k
+

∂ f π

5
∂X5

∣∣∣∣
k
bπ

5
∂Fπ

5
∂X5

∣∣∣∣
k

(3.65)

δλ
π

6|k+1 =
f π

6

∣∣
k

∂ f π

6
∂σπ

6

∣∣∣∣
k
(G12g12(d1,d2))

∂Fπ

6
∂σπ

6

∣∣∣∣
k
+

∂ f π

6
∂X6

∣∣∣∣
k
bπ

6
∂Fπ

6
∂X6

∣∣∣∣
k

(3.66)

(3.67)

Un schéma itératif est mis en place, illustré dans l’algorithme (Alg.1, p.61). Deux critères

d’arrêts sont utilisés : f π
i |k ≤ 1.E−8 ou δλπ

i |k ≤ 1.E−8.

2.3 Implémentation numérique de l’effet unilatéral
Le calcul de la contrainte σ peut être obtenu par inversion des lois d’états (Eq. 3.24),

mais la présence de parties positives et négatives rend cela impossible. On procédera

donc autrement, au travers d’un schéma itératif.
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Dans un premier temps, grâce à la loi d’élasticité, on calcule les contraintes (Eq.3.69)

ε11

ε22

ε33

√
2ε23

√
2ε13

√
2ε12


=



S11 S12 S13 0 0 0

S21 S22 S23 0 0 0

S31 S32 S33 0 0 0

0 0 0 S44 0 0

0 0 0 0 S55 0

0 0 0 0 0 S66


:



σ11

σ22

σ33

√
2σ23

√
2σ13

√
2σ12


(3.68)



σ11

σ22

σ33

√
2σ23

√
2σ13

√
2σ12


=



C11 C12 C13 0 0 0

C21 C22 C23 0 0 0

C31 C32 C33 0 0 0

0 0 0 C44 0 0

0 0 0 0 C55 0

0 0 0 0 0 C66


:



ε11

ε22

ε33

√
2ε23

√
2ε13

√
2ε12


(3.69)

Avec les termes du tenseur C exprimés en fonction des termes du tenseur S (Eq.3.70 à
3.72).

C11 =
S22S33−S2

23
∆S

; C12 =
S13S23−S12S33

∆S
; C13 =

S12S23−S13S22

∆S
(3.70)

C22 =
S11S33−S2

13
∆S

; C23 =
S12S13−S23S11

∆S
; C33 =

S22S11−S2
12

∆S
(3.71)

∆S = S11S22S33−S11S2
23−S33S2

12 +2S12S23S13 (3.72)

Les contraintes normales ainsi calculées sont soit positives, soit négatives. Chaque

combinaison de signes des contraintes normales donne une raideur fonction ou non de

l’endommagement. Il y a 8 cas, pour chacun, les valeurs sont différentes (Tab.3.3).
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Cas 1 2 3 4 5 6 7 8

sign(σ1) + - + + - - + -

sign(σ2) + + - + - + - -

sign(σ3) + + + - + - - -

S11
1+d1

E1
1

E1

1+d1
E1

1+d1
E1

1
E1

1
E1

1+d1
E1

1
E1

S22
1+d2

E2

1+d2
E2

1
E2

1+d2
E2

1
E2

1+d2
E2

1
E2

1
E2

S33
1+d3

E3

1+d3
E3

1+d3
E3

1
E3

1+d3
E3

1
E3

1
E3

1
E3

Tableau 3.3: Description des différents cas de figure pour le calcul de σ

On recommence l’opération avec les nouvelles raideurs. Si le signe de chaque

contrainte normale n’a pas évolué, le processus itératif s’arrête, si le signe d’une ou plu-

sieurs contraintes normales a changé au cours de l’itération, dans ce cas on répète l’opé-

ration jusqu’à la stabilité des signes des contraintes.

2.4 Présentation de l’algorithme
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Algorithm 1 Algorithme général du modèle
1. Entrées : ετ, ∆ε, στ, dτ

1, d
τ
2, d

τ
3, (ε

π
4)

τ, (επ

5)
τ, (επ

6)
τ, Xτ

4 , X
τ

5 , X
τ

6 .

2. Actualisation du tenseur de déformation : ετ+∆τ = ετ +∆ε

3. Rotation du tenseur de déformation dans la base d’orthotropie de la maçonnerie (Eq.3.49)

4. Endommagement
(a) Calcul des mesures de l’extension : ε̃

τ+∆τ

1 , ε̃
τ+∆τ

2 , ε̃
τ+∆τ

3 (Eq. 3.52)

(b) Calcul des fonctions seuil : f1, f2, f3 (Eq. 3.16)

(c) Actualisation conditionnelle de l’endommagement :

• si fi ≤ 0 ou Yi < 0→ dτ+∆τ

i = dτ
i

• si fi > 0→ dτ+∆τ

i (Eq. 3.55)

5. Vérification des signes des contraintes
(a) Calcul de σ

τ+∆τ

1 , σ
τ+∆τ

2 et σ
τ+∆τ

3 . (Eq. 3.69)

(b) Comparaison des signes σ
τ+∆τ

1 , σ
τ+∆τ

2 et σ
τ+∆τ

3 :

• Si les signes sont les mêmes : σ
τ+∆τ

1 , σ
τ+∆τ

2 et σ
τ+∆τ

3

• Si les signes sont différents : σ
τ+∆τ

1 , σ
τ+∆τ

2 et σ
τ+∆τ

3 sont recalculés avec la nouvelle

condition de signe

6. Frottement interne
(a) Calcul des contraintes de frottements tests (Eq. 3.56) : (σπ

4)
trial , (σπ

5)
trial , (σπ

6)
trial

(b) Calcul des fonctions seuils de frottement : f π
4 , f π

5 , f π

6 (Eq. 3.39)

(c) Actualisation des variables de frottement interne :

• si f π ≤ 0→ (σπ
4)

τ+∆τ = (σπ
4)

trial , (σπ

5)
τ+∆τ = (σπ

5)
trial , (σπ

6)
τ+∆τ = (σπ

6)
trial et pas d’évolution

des variables internes

• si f π
i > 0→ Retour radial

i. Calcul des multiplicateurs plastique : δλπ
i

∣∣∣
k+1
(Eq. 3.64)

ii. Actualisation des variables : σπ
i

∣∣∣
k+1
(Eq. 3.60), Xi

∣∣∣
k+1
(Eq. 3.63)

iii. Calcul des fonctions seuil de frottement : f π
i

∣∣∣
k+1
(Eq. 3.39)

iv. Test de convergence : si

∣∣∣ f π
i

∣∣∣
k+1

∣∣∣ ≤ 1E − 8 ou δλπ
i

∣∣∣
k+1
≤ 1E − 8 → fin du

schéma itératif , sinon revenir à i.

7. Rotation du tenseur de contraintes dans le repère général

8. Sorties : ετ+∆τ, στ+∆τ, dτ+∆τ

1 , dτ+∆τ

2 , dτ+∆τ

3 , (επ
4)

τ+∆τ, (επ

5)
τ+∆τ, (επ

6)
τ+∆τ, Xτ+∆τ

4 , Xτ+∆τ

5 , Xτ+∆τ

6
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2.5 Problème de localisation et régularisation en énergie
L’utilisation de modèle de comportement adoucissant dans le cadre des éléments finis

peut induire une problématique de non-objectivité du résultat vis-à-vis du maillage. Cette

problématique, observée par exemple dans [JIRÁSEK, 2002], apparaît avec la localisation

des déformations. Pour éviter ce problème, une régularisation en énergie [HILLERBORG,

1978] est utilisée en définissant une relation explicite entre les paramètres du modèle,

l’énergie de fissuration dans la direction i G fi et la taille de maille dans la direction i, hi.

Dans le cadre des travaux développés dans ce manuscrit, la régularisation en énergie

est préférée de par sa simplicité et l’absence de surcoût de calcul engendré.

Régularisation en énergie :
L’énergie de fissuration d’un matériau donnée par la mécanique non-linéaire de la rup-

ture [HILLERBORG, MODÉER et PETERSSON, 1976] s’écrit comme dans l’équation (Eq. 3.73).

G f =
∫ +∞

0
σdw = h

∫ +∞

0
σdε

f
(3.73)

Avec h la taille d’un élément et ε f la déformation d’ouverture de fissure et w l’ouverture

de fissure. Cela implique que σ doit être intégrable en +∞. En 1D cela revient à l’équation

(Eq. 3.74).

σ =
Eε

1+d
(3.74)

L’évolution de l’endommagement est inspirée de [BORST et al., 1993]. G f est exprimée

avec les équations (Eq.3.73) et (Eq.3.74), en considérant que la régularisation peut se faire

sur l’ensemble de l’énergie (élastique et anélastique) [MATALLAH, LA BORDERIE et MAUREL,

2010].

G fi = hi

∫ +∞

0

Eiε

1+di
dε =

Eikihi

χi
+

Eihi(ki)
2

2
(3.75)

Cela donne une relation entre χi et hi, la taille de l’élément dans la direction i.

χi =
Eikihi

G fi− 1
2 Eihi(ki)2

(3.76)

Cet ensemble de relations (Eq.3.75 et 3.76) est établi pour chaque direction normale.

Enfin, la régularisation est faite sur l’énergie en traction simple 1D dans chaque direction

sa validation sera faite sur un calcul de structure.
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3 Validation numérique
Cette section présente quelques résultats pour illustrer et valider la formulation et l’im-

plémentation sur des essais de robustesse et de validation à l’échelle de l’élément et de la

structure.

3.1 Validation de l’implémentation numérique et essai de robustesse
Ces tests sont réalisés sur un élément linéaire (CUB8) dans Cast3m. Le tableau suivant

(Tab.3.4) montre les paramètres des essais sur un élément. Ces paramètres sont choisis

pour accentuer les orthotropies dumatériau pour le contrôle de la robustesse numérique.

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

élastiques de limite élastique

E1 5 GPa k1 2.E−4

E2 4 GPa k2 1.E−4

E3 8 GPa k3 4.E−4

ν12 0.1 β12 0.5

ν13 0.2 β13 0.5

ν23 0.15 β23 0.5

G12 6.4 GPa β21 0.5

G13 4.4 GPa β31 0.5

G23 1.4 GPa β32 0.5

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

d’endommagement de frottement

χ1 20000 µ1 0.1

χ2 10000 µ2 0.1

χ3 15000 µ3 0.1

A16 0.5 a1 1.E−4

A155 0.5 a2 1.E−4

A244 0.5 a3 1.E−4

A266 0.5 b1 1.E8

A355 0.5 b2 1.E8

A344 0.5 b3 1.E8

Tableau 3.4: Récapitulatif des paramètres pour les essais à l’échelle d’un élément de volume
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3.1.1 Essais unilatéraux :
Dans le but de valider l’implémentation de l’algorithme (Alg.1), trois tests sont menés.

Le premier est un test cyclique de traction/compression pour vérifier l’endommagement

et l’effet unilatéral. Le second est un test de cisaillement cyclique sans confinement, pour

observer l’endommagement de cisaillement et le frottement. Le dernier est un cisaillement

cyclique avec un confinement de 1 MPa pour regarder son effet sur la réponse.

(a) Traction simple suivant l’axe X (b) Cisaillement simple sur le plan Y −Z

(c) Cisaillement confiné suivant le plan Y − Z avec une
contrainte de 1 MPa

FIGURE 3.2: Réponses des essais sur un élément CUB8
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Le premier test, en traction simple, (Fig. 3.2a) montre l’endommagement et l’effet uni-

latéral. εxx varie de 0 à 2.5∗10−4 puis décroît jusque −2.∗10−4, et remonte jusque 5.∗10−4.

Quand la contrainte devient négative, elle n’est plus impactée par l’endommagement et la

raideur initiale est retrouvée.

Le second test, en cisaillement, (Fig. 3.2b) montre un endommagement sans impact

de l’effet unilatéral. Aucun confinement n’est considéré et un léger comportement hys-

térétique dû à l’écrouissage cinématique apparaît. La contrainte tend vers 0 quand la

déformation tend vers +∞.

Le dernier test, un cisaillement avec un confinement de 1 MPa suivant l’axe Z, (Fig.

3.2c) montre un comportement hystérétique fort. La contrainte tend vers 0.1 MPa lorsque

la déformation tend vers +∞, ce qui correspond à la contrainte de frottement attendue

(µ13 ∗1MPa = 0.1MPa). On remarque aussi l’apparition de deux pics, ce qui s’explique par le

fait que la déformation de cisaillement gouverne deux variables d’endommagement, dont

les seuils sont différents.

Ces résultats valident l’implémentation de l’algorithme (Alg.1) et illustrent le comporte-

ment formulé.

3.1.2 Test de robustesse numérique
Ce test explore le comportement numérique sous sollicitations non-proportionnelles.

L’élément (CUB8) est chargé en déplacement imposé suivant Z (déplacement normal) et la

composante de cisaillement X −Z. Les conditions aux limites sont définies dans la figure

suivante (Fig.3.3).

X

Z

Y

La surface inférieure est bloquée
 suivant les axes Z et X

La surface supérieure est chargée
 suivant les axes Z et X

FIGURE 3.3: Conditions aux limites pour le test de robustesse numérique sur un élément de
volume

La figure (Fig.3.4a) représente le trajet de chargement. Les figures (3.4b, 3.4c, 3.4d)

présentent les résultats. Dans (Fig. 3.4b), d3 ne décroît jamais, et d2 et d1 restent égales

à 0. La contrainte normale (Fig.3.4c) ressemble à un test cyclique de traction/compression,

l’endommagement et l’effet unilatéral sont bien représentés. La contrainte de cisaillement

(Fig.3.4d) est bien impactée par la friction au cours du chargement.
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(a) Chargement du test de robustesse (b) Endommagement pour le test de robus-
tesse

(c) σzz pour le test de robustesse (d) σxz pour le test de robustesse

FIGURE 3.4: Résultats du test de robustesse
Les résultats des deux tests montrent que l’algorithme (Algo.1) est numériquement

robuste pour des chargements proportionnels et non-proportionnels.

3.2 Validation à l’échelle structure
Deux applications sont ici traitées. La première est basée sur l’essai de cisaillement

confiné d’un mur avec une ouverture rectangulaire ([VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANS-

SEN, 1993]) et la seconde est un mur sous cisaillement cyclique confiné ([SALMANPOUR,

MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015]).
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3.2.1 Mur avec ouverture sous sollicitation de cisaillement confiné
Ce test est décrit par ([LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997] et [VERMELTFOORT, RAIJ-

MAKERS et JANSSEN, 1993]). L’objectif ici n’est pas de montrer la prédictivité du modèle,

mais d’éprouver la capacité de ce dernier à reproduire les mécanismes identifiés dans

l’essai et reproduire les courbes d’essais au plus proche avec recalage des paramètres

non-linéaires, sur un calcul de structure.

Le tableau suivant (Tab.3.5) récapitule les paramètres utilisés pour le test. Ces derniers

sont issus de la littérature [PELÀ, 2009] pour les paramètres élastiques et de limite d’élasti-

cité et de recalage pour les autres paramètres.

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

élastiques de limite élastique

E1 7.5 GPa k1 7.E−5

E2 4 GPa k2 1.2E−4

E3 2 GPa k3

ν12 0.1 β12 0.5

ν13 0.1 β13 0.5

ν23 0.1 β23 0.5

G12 1.45 GPa β21 0.5

G13 1.41 GPa β31 0.5

G23 1.41 GPa β32 0.5

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

d’endommagement de frottement

G f1 1470 J/m2 µ12 0.2

G f2 1440 J/m2 µ13 0.2

G f3 µ23 0.2

A112 1. a12 1.E−8

A113 0.5 a13 1.E−8

A223 0.5 a23 1.E−8

A221 1. b12 1.E5

A331 0.5 b13 1.E5

A332 0.5 b23 1.E5

Tableau 3.5: Récapitulation des paramètres matériaux pour l’essai sur mur ouvert d’une fenêtre
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La figure 3.5 représente les conditions aux limites et le confinement appliqué.

p =0. 30 [N/mm2]

1
.0
0

0.99

0.225

0
.3
3
5

1

2

3

FIGURE 3.5: Conditions aux limites et chargements du mur avec ouverture, expérience de [VER-
MELTFOORT, RAIJMAKERS et JANSSEN, 1993], image de [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997]
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Les figures (3.6) sont la comparaison des cartes d’endommagement entre les résultats

numériques (en haut) et les résultats expérimentaux (en bas) pour d1 (à gauche) et d2 (à

droite).

Fissures verticales correspondants à d1

Calcul avec 1940 éléments

Calcul avec 3920 éléments

0

1

0

1

FIGURE 3.6: Comparaison des cartes d’endommagement entre les résultats numériques (en haut)
et les résultats expérimentaux (en bas) pour d1 (à gauche) et d2 (à droite) pour deux densités de

maillage différentes. Résultats expérimentaux ([VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANSSEN, 1993] et

[LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997])
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La comparaison des courbes forces/déplacements entre les résultats numériques et

expérimentaux est présentée dans la figure ci-dessous (Fig.3.7). Considérant la variabilité

intrinsèque des résultats expérimentaux, mise en évidence par les deux courbes de ré-

sultats expérimentaux dans la figure (Fig.3.7), les résultats numériques représentent bien

la réponse expérimentale. De plus, les résultats des figures (3.6 et 3.7) pour différentes

densités de maillages sont assez proches. Ce résultat tend à valider la régularisation.

0 0,002 0,004 0,006 0,008 0,01 0,012 0,014 0,016 0,018 0,02
0

5000

10000

15000

20000

25000

30000

35000

40000

45000

50000

Expérimental : échantillon J2G
Expérimental : échantillon J3G
Numérique : 1940 éléments

Numérique : 3920 éléments

Fo
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e
 h

o
ri

zo
n
ta

le
 (

N
)

Déplacement horizontal (m)

FIGURE 3.7: Courbes force/déplacement : comparaison entre les résultats numériques et expéri-
mentaux ([VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANSSEN, 1993])

Les résultats présentés (3.6 et 3.7) démontrent que l’endommagement est bien décrit à

l’échelle structure par le modèle, sous sollicitations de cisaillement confiné. Maintenant, il

faut vérifier le comportement sous sollicitations de cisaillement cyclique, plus proche des

sollicitations sismiques.
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3.2.2 Test de mur confiné sous sollicitations cycliques
Ce test de validation se base sur l’essai de [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ,

2015]. Dans cet article, les auteurs mènent les expériences suivantes. Un mur en maçon-

nerie (Correspondant à l’échantillon T1 de l’article) est confiné avec une contrainte de 0.58

MPa et un chargement cyclique en cisaillement est appliqué suivant la fonction décrite

par la figure suivante 3.9a. Les conditions aux limites sont les mêmes que pour les calculs

précédents. Le schéma (3.8) représente le dispositif expérimental de ([SALMANPOUR,

MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015]).

FIGURE 3.8: Appareillage expérimental de [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015]
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Le tableau suivant (Table.3.6) récapitule les paramètres utilisés par cet essai. Les para-

mètres élastiques sont mesurés directement sur les courbes, les autres sont choisis pour

minimiser l’erreur de prédiction.

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

élastiques de limite élastique

E1 2.04 GPa K1 1.E−4

E2 1 GPa K2 8.E−5

E3 2.3 GPa K3

ν12 0.2 β12 0.5

ν13 0.2 β13 0.5

ν23 0.2 β23 0.5

G12 0.95 GPa β21 0.5

G13 1.35 GPa β31 0.5

G23 1.03 GPa β32 0.5

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

d’endommagement de frottement

G f1 112 J/m2 µ12 0.25

G f2 35 J/m2 µ13 0.25

G f3 µ23 0.25

A112 0.5 a12 1.E−6

A113 0.5 a13 1.E−6

A223 0.5 a23 1.E−6

A221 0.5 b12 1.E6

A331 0.5 b13 1.E6

A332 0.5 b23 1.E6

Tableau 3.6: Synthèse des paramètres utilisés

La figure 3.9a est un tracé du chargement horizontal en fonction du temps et (Fig.3.9b)

est une comparaison entre les résultats numériques et les résultats expérimentaux.
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(b) Comparaison entre les résultats numériques et les
résultats expérimentaux de [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et

SCHWARTZ, 2015]

FIGURE 3.9:Mur sous cisaillement confiné cyclique [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et SCHWARTZ, 2015]
Les résultats numériques présentés montrent que le modèle prédit bien les comporte-

ments pour des endommagements faibles à modérés. Le modèle est incapable de prédire

la rupture parce que, dans le cas de la maçonnerie, on a montré dans le premier chapitre

de cette partie que la rupture hors traction simple est impactée par des instabilités ou des

mécanismes particuliers qui n’ont pas été modélisés ici.

Les résultats des tests de validations à l’échelle structure confirment la bonne repré-

sentation desmécanismes d’endommagement et de frottement interne, ce qui correspond

aux attentes pour la considération de problèmes structuraux sous sollicitations sismiques.
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4 Vers une démarche d’identification des paramètres du mo-
dèle
L’identification des paramètres matériau est indissociable de l’utilisation de modèles

de comportement. Deux voies d’identification des paramètres s’ouvrent : par résultats

d’expérimentation (réelle ou virtuelle) et par utilisation d’un modèle d’homogénéisation

(empirique ou basé sur une théorie physique).

L’identification de paramètres matériau à partir de résultats d’essai possède un incon-

vénient majeur, c’est qu’il faut répéter ce dernier à chaque changement de matériau. De

plus, le nombre d’expériences pour réduire les différentes imprécisions inhérentes aux

essais expérimentaux rendrait très coûteuse l’identification de paramètres.

Des procédures d’homogénéisation existent pour la maçonnerie. [ANTHOINE, 1995] ou

[STEFANOU, K. SAB et HECK, 2014] pour les paramètres élastiques ou d’autres procédures

plus complexes existent pour l’homogénéisation analytique.

[STABLON, 2011] propose de se reposer sur des essais numériques, sur des échantillons

de maçonnerie virtuelle, afin d’identifier les paramètres matériaux de son modèle de com-

portement. C’est la voie développée en annexe (p171), pour laquelle une analyse de sen-

sibilité et la métamodélisation des paramètres matériaux de maçonnerie a été effectuée

afin d’obtenir un outil simple et efficace pour l’ingénierie SNCF, permettant de connaître les

paramètres du modèle formulé précédemment à partir des propriétés et caractéristiques

géométriques de maçonneries réelles.

5 Conclusion
La modélisation de la maçonnerie pour les endommagements et glissements faibles

à modérés, telle que présentée dans ce chapitre, est la première étape pour le calcul des

ponts sous charge sismique. Ce but implique de formuler un modèle léger et robuste avec

une précision raisonnable.

Les cadres théoriques utilisés pour la formulation sont consistants. Le cadre d’ortho-

tropie initial pour le couplage de l’élasticité et de l’endommagement, et la formulation

direction par direction du couplage de l’endommagement et du frottement interne

rendent le modèle léger, robuste et précis. Deux limitations théoriques sont gérées :

une inconsistance thermodynamique est résolue avec une simple condition d’endom-

magement non croissant dans certaines conditions de chargement spécifiques, et la

dépendance au maillage liée à la théorie de la mécanique de l’endommagement est évitée

avec une régularisation en l’énergie.

Les applications numériques présentées mettent en lumière la robustesse numérique et
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la capacité du modèle à représenter la maçonnerie.

Le modèle matériau est désormais formulé et validé. Une procédure d’identification

des paramètres de ce modèle est nécessaire pour en garantir une bonne utilisation.
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Conclusion et perspectives de la
première partie
Cette première partie s’est attachée à la description de la maçonnerie assisée, à

l’analyse de son comportement mécanique et à la formulation d’une loi de comportement

macroscopique permettant d’effectuer des calculs aux éléments finis sur de grandes

structures.

La description de la maçonnerie effectuée, ainsi que le prisme d’étude du comporte-

ment mécanique de la maçonnerie assisée, ont conduit à sélectionner quatre mécanismes

caractérisant la maçonnerie assisée : l’élasticité orthotrope ; l’endommagement orthotrope

décomposé suivant trois plans de fissurations indépendants entre eux et dont l’activation

et l’évolution sont gouvernées par une forme d’extension non classique ; et un frottement

interne induit par l’endommagement, impactant les composantes de cisaillement tan-

gentes aux plans fissurés. Cette description macroscopique du comportement mécanique

de la maçonnerie assisée, qui s’appuie sur des mécanismes aux échelles inférieures,

nécessite un cadre de modélisation particulier.

Pour rappel, les objectifs de ces travaux sont de proposer des outils permettant de

calculer des ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas naturels, avec un coût de

modélisation et de calcul réduit du fait du nombre d’ouvrages à calculer et offrant une

souplesse suffisante pour permettre d’intégrer de nouveaux développements dans le fu-

tur. De par ces objectifs, le cadre de résolution du problème est important à choisir. Parmi

les cadres de résolution de problèmes mécaniques existants (éléments finis, éléments

discrets, ...), celui répondant le mieux à la problématique est le cadre de la mécanique

des milieux continus de Cauchy, avec l’hypothèse des petites perturbations, résolue par la

méthode des éléments finis. Ce cadre a comme avantage supplémentaire de disposer d’un

grand nombre de développements existants pour modéliser les mécanismes constituants

le comportement de la maçonnerie assisée.

Le modèle de maçonnerie ici présenté se base sur une vision micromécanique. Il

s’appuie essentiellement sur les travaux de ([M. KACHANOV, 1993], [MARCIN et al., 2011] et

[J. MAZARS et PIJAUDIER-CABOT, 1989]) pour l’endommagement et de ([F. RAGUENEAU, 1999]
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et [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007]) pour le frottement interne. L’exploitation de

ces différents travaux appliqués au matériau maçonnerie donne lieu aux résultats du

chapitre 3 section 3. Ces derniers sont encourageants quant à la capacité du modèle à

représenter le comportement de la maçonnerie assisée de grands ouvrages soumis à des

sollicitations complexes (e.g. sollicitations sismiques).

La loi de comportement ainsi formulée permet de représenter fidèlement le compor-

tement de la maçonnerie assisée sous sollicitations cycliques complexes correspondant

à une sollicitation sismique. La formulation explicite en endommagement et implicite

en plasticité, indépendantes sur chaque composante, rend l’implémentation numérique

simple et efficace.

Le cadre de modélisation formulé ici permet un ajout simple de nouveaux méca-

nismes. Il pourra être amélioré en ajoutant les mécanismes cités dans le premier chapitre

(p.8), l’endommagement en compression et la plasticité dans la direction 1. Le premier

mécanisme pourra être implémenté en ajoutant une variable d’endommagement dc à

d1, d2 et d3. L’implémentation de la plasticité dans la direction 1 sera plus délicate, car

requerra l’introduction d’un schéma de résolution implicite sur σ11.

L’identification des paramètres du modèle sur une micromodélisation est présentée

en annexe (p.171). Cette dernière donne de bons résultats, mais rend la construction de

la base de données à base d’une régression compliquée. Cette procédure est perfectible,

mais peut être utilisée avec précaution.
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Introduction
L’étude des ponts en maçonnerie n’est pas nouvelle. D’abord abordée sous l’angle

de conceptions innovantes, et d’ingénierie de pointe, elle l’est maintenant sous l’angle

de la conservation et la préservation d’un patrimoine bâti, qui peut encore avoir une

utilité. La présente partie se place directement dans cette veine d’études. En effet, le

patrimoine bâti de SNCF Réseau, comme celui de tout gestionnaire d’infrastructures,

possède une importance particulière et une utilité spécifique. Il convient donc d’étudier

l’impact d’évènements déjà subits, ou à venir dans la vie de l’ouvrage afin de prévenir

les risques liés à la rupture d’un composant d’infrastructure, pour les utilisateurs, les

gestionnaires et la société.

Une étude des défaillances d’un parc de composants d’infrastructure demande une

approche globale. La complexité des objets d’études (ici, des ponts en maçonnerie) néces-

site de porter une attention particulière à leurs modélisations. Un calcul de défaillance

demande : une géométrie ; un ou des matériaux avec leurs propriétés ; des conditions

aux limites ; des conditions de défaillances mesurables au cours du calcul ; un chargement.

Le premier chapitre traite de la modélisation de la géométrie, des matériaux consti-

tutifs (autres que la maçonnerie traitée précédemment) et des conditions de défaillance

des ponts en maçonnerie. Il en existe une infinité, mais des schémas récurrents peuvent

être trouvés et une classification permet de modéliser un grand nombre de ponts avec un

nombre réduit de paramètres.

Le second chapitre traite de la modélisation des chargements appliqués aux ponts en

maçonnerie. Le premier d’entre eux est le chargement statique représentant un essieu.

Il permet de déterminer un indice de capacité portante du pont considéré. Le second est

la résolution du chargement sismique par analyse modale non-linéaire avec un modèle

d’oscillateur spécialement formulé pour ce cas.

Deux autres cas sont traités, les chargements de retrait/gonflement des argiles corres-

pondant à un déplacement vertical des appuis et le chargement de crue correspondant à

une force de poussée latérale du pont liée au carré de la vitesse d’écoulement des eaux et

proportionnelle à la hauteur de crue.
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Ces cas d’applications permettent de démontrer la capacité de lamodélisation dévelop-

pée dans ces travaux à représenter le comportement de structures en maçonnerie sous

des chargements d’aléas naturels de diverses natures.
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Chapitre 4
Modélisation des ponts maçonnés et
validation sous chargement statique

Les ponts en maçonnerie sont des objets complexes. Une approche spécifique permet de

créer une stratégie de modélisation automatique permettant une simulation améliorée de

l’impact de chargements sur l’ouvrage. Après un bref historique sur les ponts (p.84), une métho-

dologie complète et automatisable de modélisation de ponts en maçonnerie sera présentée, en

commençant par la modélisation de la géométrie pour la création des maillages (p.88), puis

en continuant avec la modélisation des matériaux (p.92), notamment des rotations de la base

naturelle de la maçonnerie et la modélisation du remplissage, pour finir la modélisation avec

conditions aux limites (p.96).

Trois cas statiques seront ensuite présentés afin de valider la modélisation des ponts (p.104),

et une méthode simplifiée de calcul de la capacité portante (p.100), qui sera appelée l’indice de

capacité portante. Pour cela, les indices de capacités portantes de trois ponts en maçonnerie

différents seront comparés (p.107) aux résultats donnés par les méthodes conventionnelles de

l’UIC, définis dans ce chapitre (p.97).
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1 Définition et historique des ponts en maçonnerie
1.1 Brève histoire des ponts en maçonnerie :
Les ponts sont des ouvrages de franchissement. Les premiers étaient en bois et en

pierre. La trace écrite la plus ancienne apportée par les historiens traite des ponts de

Babylonie et les ponts-bateaux sur le Tigre et l’Euphrate rapportés dans L’anabase de

Xenophon et L’enquête de Hérodote d’après [BRIANT, 1998].

Mais d’autres, beaucoup plus anciens, existent. Il est vraisemblable qu’ils sont nés

de la nécessité de traverser régulièrement une brèche, cette nécessité peut venir de la

communication entre villages pour le commerce. Des ponts dont la datation remonte

aux environs d’un millénaire avant Jésus Christ existent encore. Ces derniers permettent

d’avancer que deux matériaux étaient classiquement utilisés pour leur construction : le

bois et la pierre. Des traces de pont en bois datant de l’âge du bronze existent [KARAS et

TUAN, 2017], mais celles de ponts en pierre sont plus nombreuses. Lorsque l’édifice de

voûtes en pierre n’était pas encore maîtrisé dans une région (les mégalithes de Grande-

Bretagne), les traces de ponts qui nous parviennent suivent le mode de construction

mégalithique.

Par exemple, les ponts de Tarr Steps et les ponts de l’autoroute mycénienne semblent

dater tous deux de la fin de l’âge du bronze ; or le mode de construction en est différent.

Le premier, ressemble à un pont à travée isostatique avec un tablier de grandes dalles de

pierre et les seconds, sont des ponts-voûtes en enrochement (Fig. 4.1).

FIGURE 4.1: Les ponts en pierre de la fin de l’âge du bronze : a) le pont de Tarr Steps en Grande-
Bretagne b) un pont mycénien en Grèce
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Le développement des moyens de transport a impliqué la construction d’infrastruc-

tures. Les ponts font partie de ce que l’on appelle les ouvrages d’art, car ils font appel à l’Art

de l’ingénieur. À l’époque où cette désignation s’ancre, l’Art de l’ingénieur faisait référence

aux arts grecs (tekne), ce que l’on appellerait aujourd’hui un ensemble de techniques et

de savoirs. Ces ouvrages regroupent couramment les grands ouvrages d’infrastructure

(ponts, tunnels, ports) et de protection (barrages, digues).

Pour comprendre la variabilité et l’étalement temporels de la construction des ponts en

maçonnerie, il faut expliquer les différentes étapes du développement de l’infrastructure

sur le territoire correspondant à la France métropolitaine actuelle.

Avant la colonisation romaine, la Gaule possédait un réseau de chemins avec des

ponts en pierre et en bois. Sous la colonisation romaine, ce réseau fut en partie conservé

et pavé pour améliorer le transport de troupes et de marchandises. Les ouvrages de

pierre de taille massifs remplacent petit à petit les ouvrages en bois. Des infrastructures

de type viaducs et aqueducs sont construits durant cette période. À la chute de l’Empire

romain, les rois francs prennent le pouvoir. Le morcellement du territoire découlant de

l’application de la loi salique rend obsolète le réseau, et difficile son entretien. Il faut

attendre la création des commissaires des Ponts et Chaussées par Colbert en 1669 pour

qu’une volonté de rétablissement d’une infrastructure apparaisse [VERGE-FRANCESCHI,

2003]. Ensuite, cet effort est consolidé par la fondation de l’école royale des ponts et

chaussées et la formation d’ingénieurs et d’agents voyers ayant pour fonction de bâtir

l’infrastructure [PICON, 1991]. Durant le XV IIIeme, celles entre les grandes villes sont

maintenues et les chemins royaux sont construits. Le XIXeme siècle marque un tournant

avec l’essor des infrastructures routière, fluviale et ferroviaire sous l’élan insufflé par la

révolution industrielle. À cette époque, trois catégories de ponts sont préconisées : ceux

en bois pour des équipements provisoires, ceux en maçonnerie de pierre ou de brique et

ceux en fer puddlé. Les changements de matériaux de construction des ponts viennent de

deux évolutions majeures : celle du prix de la main-d’œuvre et celle du prix des matières

premières. Jusqu’à la Première Guerre mondiale, la main-d’œuvre était beaucoup moins

onéreuse que le prix des matériaux. Donc la construction de ponts en maçonnerie restait

le meilleur rapport qualité/prix. Lorsque les structures en treillis en fer puddlé sont

devenus compétitifs, à la suite de la mécanisation et l’industrialisation de la métallurgie,

ce procédé est devenu dominant. De la même manière, les structures à poutres ont pris

le pas sur les structures en treillis au cours du XXme siècle du fait de l’augmentation du

coût de la main-d’œuvre.

Le parc des ponts en maçonnerie varie de l’ancien aqueduc, ou viaduc, romain res-

tauré, à l’ouvrage du début du XXeme construit par Paul Séjourné [DELBECQ, 1983]. Pour

aller plus loin [DEGRAND, 1888] et [PRADE, 1988] sont très détaillés sur l’histoire de la

construction des ouvrages, ils sont à croiser avec [CHEVALLIER et LOCHAK, 1980] et [PICON,
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1991] pour les mutations de la gestion des choses publiques et [CARON, 1997] pour

l’histoire du développement des chemins de fer en France.

Ces ponts en maçonnerie représentent près de 53 % du parc de ponts ferroviaires

(sachant que parmi les 23 % que représentent les ponts métalliques, une bonne propor-

tion possède des culées et des piles en maçonnerie). Ce patrimoine s’est majoritairement

construit avant 1904 (87 % des ponts maçonnés), est constitué d’ouvrages de moins de 10

m de portée (77 %) et est en maçonnerie assisée (92 %).

1.2 Morphologie et typologie des ponts en maçonnerie :
Sauf exception, les ponts en maçonnerie du réseau ferré français sont en maçonnerie

assisée ou opus incertum. Ces ponts sont des ponts-voûtes dont la constitution structu-

relle est :

• les fondations

• les culées et piles

• les voûtes

• les murs tympans

• le remplissage

Dans un pont en maçonnerie, au moins deux matériaux sont à distinguer : les ma-

çonneries et le remplissage. Les parties de l’ouvrage en maçonneries sont les fondations

(hormis les pieux en bois), les culées, les piles, les voûtes et les murs tympans. Le reste de

l’ouvrage est en matériau de remplissage. Ces derniers vont de la maçonnerie grossière ou

du béton grossier au sable ou la terre en fonction du budget de l’ouvrage et des matériaux

environnants. Les figures (Fig.4.2a et Fig.4.2b) schématisent un pont en maçonnerie.

Volontairement, les murs en ailes ne sont pas considérés comme partie structurelle

de l’ouvrage, car (Fig.4.3a) : leur but est de retenir les terres de remblai en amont et en

aval de l’ouvrage ; leur traitement en tant que mur de soutènement est plus adapté. Les

élégissements (Fig.4.3b) ne sont pas non plus pris compte du fait des difficultés à repérer

ces derniers (dont beaucoup sont bouchés) et à les modéliser (une typologie des élégisse-

ments serait difficile à édifier).
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(a) coupe longitudinale d’un pont [DELBECQ, 1983] (b) coupe d’un mur tympan

[DELBECQ, 1983]

FIGURE 4.2: Schématisation des constituants d’un pont en maçonnerie
Les voûtes ont une typologie spécifique. En fonction de la date, des contraintes de

construction et des ingénieurs, les voûtes sont : en plein cintre ou surbaissés (de forme

circulaire) ; en anse de panier (forme d’arc elliptique dont le demi-axe horizontal et plus

grand que le demi-axe vertical) ; en ogive (arc elliptique dont le demi-axe horizontal et plus

petit que le demi-axe vertical) [MORISOT, 1814].

2 Modélisation des ponts en maçonnerie
Dans les études qui seront menées plus loin, plusieurs hypothèses de modélisation

sont posées. Tout d’abord, seuls les éléments considérés comme structuraux sont mo-

délisés. Ainsi, les éléments d’étanchéité, de sécurité ou de décoration ne sont pas pris

en compte, car leurs rigidités et leurs masses sont considérées comme négligeables

comparées à la masse et la rigidité du pont. Ne seront donc considérés que les éléments

suivants : les voûtes, le remplissage, les murs tympans, les piles et les culées. Ensuite,

le ballast est fusionné avec le remplissage et est pris en compte au travers de sa masse

volumique. Enfin, le massif de sols sous les appuis n’est pas modélisé. Ces derniers sont

considérés comme encastrés directement au sol.

Avec tous ces éléments, une modélisation simplifiée de la géométrie de l’ouvrage per-

mettant la mise en place d’une création automatisée de géométries de ponts a été mise

en place.
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Mur en aile

(a) Illustration d’un mur en aile

Elégissements

(b) Exemple d’élégissement sur le viaduc de Morez
FIGURE 4.3: Illustration d’éléments non pris en compte dans la modélisation

voûte plein cintre voûte surbaissée voûte en ogive

FIGURE 4.4: Illustration des trois grands types d’arcs sur ponts ferroviaires
2.1 Principe de modélisation de la géométrie
Dans cette section une définition d’un vecteur de paramètres permettant de décrire la

géométrie des ponts en maçonnerie est proposée. Afin de réaliser par la suite des calculs

par la méthode des éléments finis, un maillage est créé, avec le code Cast3M, en lien avec
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cette géométrie.

Dans la figure (Fig. 4.5a), les cotes indicées C0 et C1 existent pour tout ouvrage, celles

indicées i sont à répétées pour chaque voûte. La surface A sera extrudée pour les murs

tympans en périphérie d’une épaisseur E ptymp et pour le remplissage entre les murs tym-

pans d’une épaisseur Lremp. La surface B est extrudée sur toute la largeur de l’ouvrage

Lremp+ 2. ∗E ptymp. Cette paramétrisation laisse toute latitude sur les différentes géomé-

tries des ouvrages. En revanche, cette dernière ne permet pas de prendre en compte les

ouvrages biais ou courbes. Ils seront donc exclus de l’étude.

Surface A

S
u
rf

a
ce

 B

LC1

(a) Cotation paramétrée d’un pont en maçonnerie sur sa coupe
longitudinale

XY

Z

(b) Maillage de la partie maçon-
née

(c)Maillage du remplissage

FIGURE 4.5: Paramétrisation et maillage de ponts en maçonnerie
Les tableaux suivants (Tab. 4.1 à 4.3) résument les paramètres de génération du

maillage d’un pont en maçonnerie.

Paramètres Description

Paramètres généraux

E ptymp Épaisseur des murs tympan

Lremp Largeur du remplissage

Tableau 4.1: Récapitulatif des paramètres de géométrie d’un pont : paramètres généraux
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Paramètres Description

Paramètres des culées

HC0 hauteur de la culée C0

LC0 largeur de la culée C0

HC1 hauteur de la culée C1

LC1 Largeur de la culée C1

Tableau 4.2: Récapitulatif des paramètres de géométrie d’un pont : les culées

Paramètres Description

Paramètres de la voûte i

E pGi Épaisseur du piedroit gauche

E pDi Épaisseur du piedroit droit

H pG1 Hauteur du piedroit gauche

H pD2 Hauteur du piedroit droit

E pRi Épaisseur des reins de la voûte

E pCi Épaisseur de la voûte en clé

Oi Ouverture de la voûte

Fi flèche de la voûte

Ti Type de la voûte (circulaire ou elliptique)

Tableau 4.3: Récapitulatif des paramètres de géométrie d’un pont : les voûtes

Pour illustrer cette paramétrisation, on prendra deux exemples, un pont à une voûte

et un pont à 3 voûtes identiques. Dans un premier temps, on peut considérer le pont à

une voûte. Sa cotation est résumée dans la figure suivante (Fig.4.6). Tout d’abord, les deux

culées du pont sont cotées LC0 et HC0 pour la culée C0, et LC1 et Hc1 pour la culée C1.

Ensuite, on répète n fois la cotation des voûtes, avec n le nombre de voûtes, ici, 1 voûte. On

a donc les piédroits à droite et à gauche de la voûte qui ont une hauteur (HG1 à gauche et

HD1 à droite) et une épaisseur (E pG1 à gauche et E pD1 à droite). Puis la voûte en tant que

telle qui est décrite par une ouverture O1, une épaisseur en clé EPC1, une épaisseur aux

reins EPR1 et le rayon ou le grand demi-axe R1. Enfin, on extrude les surfaces A et B ainsi

constituées. L’extrusion de la surface B sur toute la largeur du pont permet d’obtenir la

voûte et ses piédroits. L’extrusion de la surface A se fait en plusieurs étapes, car l’extrusion

sur les parties latérales du pont de la valeur de l’épaisseur dumur tympan permet d’obtenir

le volume des tympans et l’extrusion entre les deux tympans donne le remplissage.
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FIGURE 4.6: Cotation du pont à une voûte
Dans un second temps, on peut considérer un pont à trois voûtes. Tout d’abord, les

deux culées du pont sont cotées LC0 et HC0 pour la culée C0 et LC1 et Hc1 pour la culée

C1. Ensuite, on répète n fois la cotation des voûtes, avec n le nombre de voûtes. Ici, 3 voûtes.

Pour la première voûte , on a donc les piédroits à droite et à gauche de la voûte qui ont

une hauteur (HG1 à gauche et HD1 à droite) et une épaisseur (E pG1 à gauche et E pD1 à

droite), puis la voûte en tant que telle qui est décrite par une ouverture O1, une épaisseur

en clé EPC1, une épaisseur aux reins EPR1 et le rayon ou le grand demi-axe R1.

On répète cette opération de cotation pour les voûtes numéro 2 et 3. Lorsque le

nombre de voûtes n est supérieur à 2, une pile est à ajouter. Cette pile est simplement

considérée par sa largeur, qui doit être supérieure à la somme de l’épaisseur des deux

piédroits. On extrude enfin les surfaces obtenues comme dans le cas du pont une voûte.
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FIGURE 4.7: Cotation du pont à trois voûtes identiques

2.2 Modélisation des matériaux
Le matériau de remplissage occupe la majorité du volume d’un pont. Sa modélisation

est donc importante pour la qualité des résultats obtenus. En revanche, la très grande di-

versité et l’hétérogénéité de ces matériaux, la quasi-impossibilité de les connaître avec

exactitude ainsi que la méconnaissance de leur importance structurelle, imposent de

considérer une modélisation conservative du matériau.
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2.2.1 Modèle maçonnerie
Pour décrire le comportement de la maçonnerie, le modèle présenté dans la première

partie du manuscrit de thèse est utilisé. Le tableau (Tab.4.4) rappelle la liste des para-

mètres du modèle de maçonnerie à identifier.

Mécanisme Nom du paramètre Symbole

Elasticité

Module d’Young dans la direction i Ei

Coefficient de Poisson i j νi j

Module de cisaillement dans le plan i j Gi j

Seuil et évolution de l’endommagement

Participation de εi j dans la direction

d’extension i
βi j

Seuil de déformation dans la direction i ki

Sensibilité de l’endommagement di ou

énergie de fissuration avec régularisa-

tion

χi ou G fi

Endommagement de cisaillement
Impact de di sur σl Aill

Impact de d j sur σl A jll

Seuil et évolution du frottement

Coefficient de frottement de la compo-

sante i
µi

Paramètres d’écrouissage de σπ
i ai

Intensité du glissement de σπ
i bi

Tableau 4.4: Tableau récapitulatif des paramètres du modèle maçonnerie

Le modèle de comportement est défini dans le repère naturel de la maçonnerie, qui

est le repère lié aux joints de la maçonnerie. Pour effectuer les rotations des contraintes

et des déformations comme dans l’équation (Eq.3.49), la définition des matrices de rota-

tion passe par la définition des vecteurs de la base du matériau dans la base de référence.

La figure (Fig.4.9) montre deux choses. La première est la position des axes 1, 2 et 3 dans

la base naturelle de la maçonnerie. La deuxième concerne la lecture de la figure. En ef-

fet, il faut comprendre le dégradé de gris comme la valeur de la projection de l’axe 1 par

exemple pour la première colonne sur les différents axes du repère général X , Y et Z. Par

exemple la projection de 1 dans (X , Y , Z) pour le mur tympan vaut


1

0

0

et pour la voûte et les

piédroits, cette projection vaut


0

1

0

. Il est ainsi possible de reconstituer avec ces vecteurs
directions de la base naturelle dans la base de référence, la matrice de passage entre les

deux bases et donc d’effectuer les rotations des contraintes et déformations. S’agissant de

la manière dont CAST3M est architecturé pour les rotations des tenseurs de Hooke pour

les prédicteurs élastiques, il a fallu s’adapter et lui fournir ces quantités. Pour les directions
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dans la voûte correspondant aux dégradés de gris dans la figure (Fig.4.9), les valeurs sont

fournies par le calcul de la tangente à l’ellipse pour la direction 2.
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FIGURE 4.8: Base naturelle de la maçonnerie
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FIGURE 4.9: Projection des axes 1 et 2 de la base naturelle de la maçonnerie sur les axes X , Y et
Z de la base de référence de résolution de CAST3M pour la rotation des relations contraintes-

déformations
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2.2.2 Les matériaux de remplissage et leur modélisation
Le matériau de remplissage d’un pont en maçonnerie peut être de différentes natures

en fonction des matériaux à disposition, de l’importance de l’ouvrage et de l’époque

de construction. Les données ici présentées sont partielles, car la base de travail est

constituée de quelques essais ou articles de la littérature et de paroles d’experts.

Les ouvrages importants peuvent être remplis de maçonnerie grossière ou de remblai

de bonne qualité. Ce remblai est souvent un mélange de pierre, de sable, de gravier

et de mortier. Mais d’autres types sont possibles. Pour les ouvrages moins importants,

ces remblais peuvent aussi contenir de la terre. La présence d’argiles ayant gonflés et

fracturés les murs tympans d’ouvrages en maçonnerie en sont un témoignage.

Les matériaux de remplissage des ponts en maçonnerie sont souvent considérés dans

les essais en laboratoire ou dans les essais numériques comme des sables ou de manière

plus générale, des matériaux granulaires.

Les essais sur échantillons prélevés sur site montrent une grande disparité dans le

comportement mécanique. Les remblais contenant du mortier possèdent un compor-

tement endommageant alors que ceux n’en contenant pas sont plastiques ([C. COSTA,

ARÊDE et A. COSTA, 2014], [ARÊDE et al., 2017]). Les résultats de [GAGO, ALFAIATE et LAMAS,

2011] montrent que l’utilisation d’un modèle de plasticité de Mohr-Coulomb représente

bien le comportement du remplissage, lorsqu’il est granulaire. Et [TÓTH, ORBÁN et BAGI,

2009] montre que la résistance du pont est réduite lorsque le remplissage est en matériau

granulaire. Ainsi, le choix de la modélisation du matériau de remplissage comme un

matériau granulaire est conservatif et sera donc fait.

Le modèle choisi ici pour représenter le comportement du remplissage est le mo-

dèle de Drucker-Prager parfait ([DRUCKER et PRAGER, 1952], [CAST3M, 2004]). Son seuil

de plasticité est représenté par les équations (Eq. 4.1, 4.2 et 4.3) dans lesquelles σV M

est la contrainte équivalente de Von-Mises, σC la contrainte limite de compression et σT

la contrainte limite de traction. Les paramètres du comportement élastique, considéré

comme isotrope, sont EDP le module d’Young et νDP le coefficient de Poisson.

fDP = αDPTr(σ)+σV M−KDP ≤ 0 (4.1)

αDP =
|σC|−σT

|σC|+σT
(4.2)

KDP = 2|σC|
σT

|σC|+σT
(4.3)

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Modélisation des ponts en maçonnerie 95
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FIGURE 4.10: Comportement du modèle Drucker Parfait
Paramètres Description

EDP Module d’Young

νDP Coefficient de Poisson

σC Contrainte limite en compression

σT Contrainte limite de traction

Tableau 4.5: Récapitulatif des paramètres de Drucker parfait

2.3 Conditions aux limites des ponts en maçonnerie :
Pour effectuer un calcul sur structure, il faut spécifier les conditions aux limites. Le

schéma (Fig. 4.11) montre celles choisies pour la résolution. Il est proposé que les surfaces

de remplissage des culées ne soient bloquées que suivant leurs normales. Cela permet

d’obtenir le glissement de la structure qui, une fois la maçonnerie entièrement rompue,

serait libre de glisser. Ce qui donne lieu à une rupture numérique et évite ainsi de consi-

dérer le remplissage comme structurellement résistant au même titre que la maçonnerie.

De plus, ce choix permet de considérer comme rupture la ruine de la partie maçonnerie,

ce qui correspond bien à ce que l’on souhaite représenter 1.

1. Une approche plus complète demanderait à encastrer les surfaces en contact avec le sol, mais cette

approche conférerait une importance structurelle au remplissage, dont la modélisation est élastoplastique et

les paramètres difficilement identifiables, lors des calculs sismiques, et nécessiterait pour mieux représenter

la rupture de l’ouvrage de modéliser une partie du sol entourant l’ouvrage.
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FIGURE 4.11: Schéma des conditions aux limites sur les ponts en maçonnerie sous sollicitations
sismiques

La proposition de conditions aux limites (Fig.4.11) sera utilisée pour les calculs de ponts

dans le reste du document.

3 Détermination d’un indice de capacité portante
Dans l’optique d’effectuer une première validation de la modélisation des ponts en

maçonnerie, un calcul statique élastique de capacité portante peut être réalisé. De plus,

un tel calcul pourra s’avérer utile pour la mise en place de critères de défaillance dans les

calculs de courbe de fragilité.

La capacité portante est définie par l’UIC ([UIC, 2005]) comme étant la charge de train

maximale dont le passage ne provoque pas de dégradation de la structure. Cette capacité

portante répond à des critères de sécurité et d’aptitude au service, qui se traduisent par

la multiplication de la capacité portante "brute", par des coefficients de sécurité. Dans le

reste de ce document, il ne sera question que de capacité portante "brute". Les premières

méthodes de détermination de la capacité portante sont assez anciennes et restent

encore très utilisées de nos jours. Néanmoins, ces méthodes se montrent inopérantes

en couplage avec d’autres sollicitations et sont très souvent approximatives. Selon ces

méthodes, la stabilité d’un pont en maçonnerie se décompose en : la stabilité des voûtes

et la stabilité des murs tympans.

De nombreuses méthodes de calculs ont été développées en fonction des moyens

théoriques et numériques disponibles. D’abord, les méthodes empiriques seront présen-
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tées, ensuite, les méthodes basées sur une analyse limite à la rupture et enfin les mé-

thodes de calcul aux éléments finis ou discrets. L’UIC classe ces méthodes en trois niveaux

pour simplifier les calculs. Elle part de l’hypothèse selon laquelle, plus une méthode est

une approximation, plus elle doit être conservative. Le passage de nouveaux matériels

roulants ou de convois exceptionnels suit donc la procédure suivante (Fig.4.12) : on com-

pare la charge déclarée du convoi (Qd) par ensemble d’essieux à la charge maximale ad-

missible de convoi déterminée par une méthode du niveau 1 (Q1adm), si Qd < Q1adm, alors

on considère le convoi comme respectant la condition de capacité portante, sinon, on pro-

cède à la même comparaison avec un calcul de niveau 2, puis de niveau 3. L’idée étant

que les résultats fournis par les calculs de niveau 2 et de niveau 3 demandent de plus en

plus d’informations et temps de modélisation et de mesures sur l’ouvrage, alors il faut les

utiliser quand cela est nécessaire.

Demande de passage
d'un convoi de charge

Qd sur un ouvrage

Calcul de Q1adm

Méthodes de calcul
de niveau 1

Qd>Q1adm

Calcul de Q2adm

Méthodes de calcul
de niveau 2

Qd>Q2adm

Oui

Calcul de Q3adm

Méthodes de calcul
de niveau 3

Oui

Qd>Q3adm

Redimensionnement
de la charge

nécessaire et avis
d'expert

Oui

Charge admissible sur l'ouvrage

Charge admissible sur l'ouvrage

Charge admissible sur l'ouvrage

FIGURE 4.12: Présentation du logigramme d’application de la procédure de détermination de
capacité portante définie par [UIC, 2005].
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3.1 Les méthodes empiriques (niveau 1)
Il est aisément imaginable que les méthodes empiriques soient apparues avant les mé-

thodes d’analyse à la rupture. Il se trouve que ce n’est pas le cas. Ces méthodes ont été dé-

veloppées majoritairement par l’armée à des fins militaires. En effet, lorsque l’on cherche

à déplacer une compagnie de chars sur un pont, il est important d’avoir une méthode ra-

pide et efficace de vérification de la tenue du pont. Ce principe de rapidité et d’efficacité

de l’étude se retrouve encore actuellement avec les autorisations de convois exceptionnels

ou les analyses post-accidents. Dans ces deux cas, une analyse rapide doit être effectuée.

Plusieurs méthodes ont donc été développées :

• la méthode MEXE (Military Engineering eXperimental Establishment) [HUGHES et BLA-
CKERS, 1997] : L’objectif de cette méthode est de déterminer si un char peut traverser
un pont en maçonnerie. Elle se base sur les travaux de ([PIPPARD et ASHBY, 1939] et

[PIPPARD et CHITTY, 1951]) qui s’appliquent à trouver la limite élastique d’arcs en ma-

çonnerie, avec une maçonnerie sans résistance en traction, purement élastique en

compression et sans frottement entre les éléments de voûte. La formule (Éq. 4.4) est

définie sur cette base (Qp est la capacité portante, d l’épaisseur de la voûte en clé, h la

hauteur de remplissage au-dessus de la clé de la voûte et L l’ouverture de la voûte).

Qp =
700(d +h)2

L
1
3

(4.4)

Cette méthode a été utilisée au Royaume-Uni après la Seconde Guerre mondiale et

est encore utilisée aujourd’hui en première approche.

• la méthode REAM (Railway Empirical Assessment Method) : Cette méthode prend la
forme d’une série d’abaques. Elle est développée suite aux travaux de [TRAUTWINE,

1871] et est reprise par [HARVEY, 2007] pour le calcul des ponts en maçonnerie en

première approche. Elle est réputée plus précise que la méthode MEXE, mais né-

cessite le remplissage d’un abaque, moins pratique que l’application d’une unique

formule.

• la méthode FILEV (First LEvel) [PROSKE, LIEBERWIRTH et GELDER, 2006] : Cetteméthode est
issue des études de [MARTÍN-CARO, MARTINEZ et LEON, 2004] pour le calcul approché

des ponts voûtes espagnols. Cette dernière se rapproche de la formule Pippard et

par conséquent de la méthode MEXE.

Toutes les méthodes vues précédemment ont l’immense avantage de ne nécessiter

ni moyen de calcul numérique plus puissant qu’une simple calculatrice ni connaissance

parfaite du matériau et de la structure. Par contre, elles possèdent l’inconvénient de leurs

avantages, elles fournissent des résultats peu fidèles, peu exhaustifs et très conservatifs.

L’ensemble de ces méthodes constituent le premier niveau de recalcule proposé par l’UIC.

Les ponts n’étant pas suffisamment résistants à cette étape passent au crible du prochain

niveau de calcul.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Détermination d’un indice de capacité portante 99

3.2 Les méthodes d’analyse limite et de rupture (niveaux 1 et 2)
Cesméthodes d’analyses sont basées sur la vérification de condition de non-glissement

ou de non-traction sur les arcs et murs tympans.

• Les épures de Mery (niveau 1) [MÉRY, 1840] : Cette méthode graphique de détermi-
nation du centre de pression permet une vérification graphique de la condition de

résistance en traction nulle dans la structure en arc. En effet, tant que le centre de

pression est situé dans le noyau central de la section, elle est considérée comme en-

tièrement comprimée (ou du moins sans traction). Il s’agit donc ici d’un calcul pour

les voûtes modélisables en arc dans lesquels on considère que la maçonnerie n’a

aucune résistance en traction. Les murs tympans en sont exclus. Une amélioration

de ce calcul graphique mène aux calculs des conditions de non-renversement des

voussoirs pour les arcs (condition de stabilité des voussoirs) et une condition de non-

renversement pour les murs tympans, considérés comme des murs de soutènement

du remplissage. Cette condition est à compléter avec une vérification des conditions

de non-glissement.

• Conditions de non-glissement (Respect des lois de Coulomb) (niveau 1) [COULOMB,
1776] : Cette méthode peut-être utilisée pour les arcs et pour les murs tympans. Il
s’agit de vérifier que les efforts tangentiels en tout point de la structure ne sont pas

supérieurs à la force de Coulomb, force de frottement.

• Logiciels RING [GILBERT et al., 2014] et VOÛTES [DELBECQ, 1983] (niveau 2) : Ces deux
logiciels utilisent des calculs à la rupture basés sur les théories de Coulomb et de

Jean Salençon ([SALENÇON, 1983]) pour le respect de conditions de non-glissement et

de stabilité en tout point de la structure.

Ces méthodes d’analyse limite et de rupture permettent une analyse plus fine que

les formulations empiriques, mais restent encore conservatives par rapport à un calcul

complet par élément discret ou par éléments finis. Cet ensemble deméthodes constitue le

niveau 2. Le prochain niveau permet de recalculer les ponts non suffisamment résistants

au niveau 2.

Le niveau 3 correspond aux calculs de capacités portantes par la méthode des élé-

ments finis ou éléments discrets comme celles proposées respectivement par [DOMEDE,

2006], [STABLON, 2011] et par [LEMOS, 2007].

Les 3 niveaux décrits précédemment visent à définir la capacité portante des ponts

en maçonnerie. La méthode de simulation des ponts en maçonnerie choisie étant les

éléments finis, le niveau 3 est celui vers lequel il faudrait naturellement se diriger. Néan-

moins, les algorithmes de simulation du niveau 3 disponibles chez SNCF RÉSEAU font une

résolution précise du problème en simulant le passage des trains sur les ouvrages. Ces

simulations sont coûteuses, mais le résultat est meilleur que pour les autres niveaux de
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calcul.

La procédure de calcul d’indice de capacité portantemise en place ici est une procédure

simplifiée permettant d’obtenir une estimation de la capacité de l’ouvrage. C’est d’ailleurs

pour cela que l’accent est mis sur le fait qu’il s’agisse d’un indice de capacité portante,
dont la détermination est simple et ne représente qu’une estimation de la capacité por-
tante, laquelle nécessite des calculs plus poussés et réglementairement définis. Cet indice
de capacité portante permettra de remplir deux objectifs :

1. valider qualitativement la modélisation de la maçonnerie en s’attachant à vérifier la

cohérence des résultats obtenus ;

2. déterminer un critère simple et rapide à calculer pour la détermination de courbes

de fragilité. La capacité portante et le déplacement de l’ouvrage étant des données

habituelles et encadrées réglementairement pour l’ingénieur de l’infrastructure fer-

roviaire.

3.3 Définition d’un indice de capacité portante
La fiche UIC 778-3 2005 de l’Union Internationale des Chemins de fer ([UIC, 2005])

définit la capacité portante d’un pont en maçonnerie comme étant la charge roulante la

plus forte n’engendrant pas d’endommagement supplémentaire au pont. Il s’agit de la

capacité brute, à laquelle doivent être multipliés des coefficients de sécurité pour donner

les états limites ultimes et de service. Il ne sera pas question ici de ces états limites,

on conservera la capacité brute.. La définition correspond à une recherche de limite

élastique. Les charges sont choisies avec les ingénieurs de SNCF RÉSEAU.

Pour chaque voûte, une force unitaire sera imposée et répartie sur une surface rectan-

gulaire de 1.2m (deux fois la portée du rail) x la largeur du tablier. 3 zones de chargements

sont définies : une au centre de la portée de la voûte, une au quart de la portée et une troi-

sième au dernier quart de la portée. Pour chaque surface de chargement, on recherche la

charge conduisant à la limite d’élasticité. On sélectionne ensuite la plus petite charge des

trois surfaces, qui devient par définition l’indice de capacité portante.
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Surface de chargement au tiers de portée

Surface de chargement à mi-portée

Surface de chargement au dernier tiers de portéequart

quart

FIGURE 4.13: Surfaces de chargement pour la détermination de l’indice de capacité portante

Une procédure est écrite pour ce calcul (Fig.4.14) :

1. On importe la modélisation du pont, avec les variables internes des calculs précédents le cas

échéant (contraintes, déformations, endommagements et déformations équivalentes maxi-

males ε̃i
max = maxt [ki, ε̃i(t)] suite à un calcul, par exemple de poussée progressive pour les

sollicitations sismiques).

2. On applique à cette modélisation prenant en compte l’endommagement, son poids propre,

et on extrait les déformations équivalentes en fin de calcul (ε̃i
0
).

3. On applique une force unitaire sur une première surface et suite à cette application, on dé-

termine un facteur multiplicateur du chargement unitaire pour atteindre la limite élastique :

(a) On récupère pour les champs de déformations équivalentes maximales ε̃i
max
, les défor-

mations équivalentes avant chargement unitaire ε̃i
0
et les déformations équivalentes

dues au chargement unitaire ε̃i
1
. Dans ces conditions, le facteurmultiplicateur de charge

sur la surface j Q j
i est égal à Q j

i =
ε̃i

max− ε̃i
0

ε̃i
1− ε̃i

0 en prenant les valeurs de la surface j.

(b) Ce calcul est fait sur les trois composantes d’endommagement du modèle maçonnerie,

et le coefficient multiplicateur retenu pour la première surface chargée sera le plus petit

des trois composantes. Soit pour la surface j (avec i = 1,2 ou 3), Q j = min[Q j
1,Q

j
2,Q

j
3].

4. On recommence ce calcul pour les deux autres surfaces et l’indice de capacité portante

sera considéré comme le minimum des Q j de chaque surface j ((avec j = 1,2 ou 3). Soit
Q = min[Q1,Q2,Q3].

C’est donc cette valeur qui sera considérée comme indice de la capacité portante.
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Extraction de la modélisation du pont en maçonnerie 
(géométrie, conditions aux limites et paramètres matériau) 

et du champ des endommagements (           ) 
et du champs des déformations équivalentes maximales 

du modèle maçonnerie dans les trois directions (                         )

Calcul des champs de déformations équivalentes (               ) 
après application du poids propre de l'ouvrage,

 endommagé le cas échéant

Application sur l'ouvrage (endommagé le cas échéant) de charges unitaires 
après chargement par poids propre, pour déterminer des champs 

de déformations équivalentes pour chaque chargement i                      

Détermination de rapports de charges, par direction,
 puis le rapport de la limite élastique correspondant à la surface i 

Calcul de l'indice de capacité portante Q

11 1

FIGURE 4.14: Schématisation détaillée de la procédure de calcul de l’indice de capacité portante
Q
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Déformation avec le chargement de poids propre et le chargement 
au premier quart de la portée sur la structure endommagée

Déformation avec le chargement de poids propre et le chargement 
à mi-portée portée sur la structure endommagée

Déformation avec le chargement de poids propre et le chargement 
au troisième quart de la portée sur la structure endommagée

FIGURE 4.15: Exemple de déformations pour les trois chargements.

4 Comparaison entre les différents niveaux de calcul de capa-
cité portante et l’indice de capacité portante
.

Afin de valider en partie la modélisation des ponts telle que présentée ci-dessus, une

comparaison sera effectuée entre les capacités portantes déterminées par : la méthode

MEXE ; l’analyse limite du logiciel RING; la modélisation aux éléments finis réalisée dans le

cadre de ces travaux.

Trois ponts servent ainsi à la comparaison. Pour ces trois ouvrages, les résultats des

méthodes MEXE et RING sont donnés par le département des ouvrages d’art de SNCF

RÉSEAU, ainsi que les informations sur la modélisation.
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(a) Photographie depuis la berge (b) Photographie depuis le pont

(c)Modélisation adoptée
FIGURE 4.16: Illustrations du pont no 1 (Propriétés dans le tableau 4.6)

Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1

Paramètres des culées Paramètres maçonnerie

HC0 7 m HC1 7 m ρ 2000. kg/m3 k1 7.5E−4

LC0 11 m LC1 11 m E1 14.5 GPa k2 7.E−4

Paramètres de la voûte 1 E2 13.5 GPa k3 6.5E−4

E pG1 6 m E pC1 1.3 m E3 15 GPa βi j = Aii j 0.5

E pD1 6 m O1 16 m ν12 0.15 µi 0.25

H pG1 2 m F1 2.70 m ν13 0.1 ai 5.E−6

H pD1 2 m T1 circulaire ν23 0.1 bi 5.E6

E pR1 5 m G12 6.3 GPa G f1 10000 J/m2

Paramètres généraux G23 6.1 GPa G f2 8000 J/m2

E ptymp 1 m Lremp 4 m G13 6.8 GPa G f3 8000 J/m2

Paramètres remplissage

ρ 1500. kg/m3 LT R 1.E6

E 1 GPa LCS 1.E8

ν 0.2

Tableau 4.6: Récapitulatif des paramètres du pont 1 en référence au schéma de cotation (p.91)
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(a) Photographie depuis la berge (b)Modélisation adoptée
FIGURE 4.17: Illustrations du pont no 2 (Propriétés dans le tableau 4.7)

Paramètres Pont 2 Paramètres Pont 2 Paramètres Pont 2 Paramètres Pont 2

Paramètres des culées Paramètres maçonnerie

HC0 6.5 m HC1 6.5 m ρ 2000. kg/m3 k1 7.5E−4

LC0 10 m LC1 10 m E1 14.5 GPa k2 7.E−4

Paramètres de la voûte 1 E2 13.5 GPa k3 6.5E−4

E pG1 3 m E pC1 0.7 m E3 15 GPa βi j = Aii j 0.5

E pD1 3 m O1 9 m ν12 0.15 µi 0.25

H pG1 1 m F1 4.5 m ν13 0.1 ai 5.E−6

H pD1 1 m T1 circulaire ν23 0.1 bi 5.E6

E pR1 2 m G12 6.3 GPa G f1 10000 J/m2

Paramètres généraux G23 6.1 GPa G f2 8000 J/m2

E ptymp 1 m Lremp 18 m G13 6.8 GPa G f3 8000 J/m2

Paramètres remplissage

ρ 1500. kg/m3 LT R 1.E6

E 1 GPa LCS 1.E8

ν 0.2

Tableau 4.7: Récapitulatif des paramètres du pont 2 en référence au schéma de cotation (p.91)
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(a) Photographie depuis la berge (b)Modélisation adoptée
FIGURE 4.18: Illustrations du pont no 3 (Propriétés dans le tableau 4.8)

Paramètres Pont 3 Paramètres Pont 3 Paramètres Pont 3 Paramètres Pont 3

Paramètres des culées Paramètres maçonnerie

HC0 5.5 m HC1 5.5 m ρ 2000. kg/m3 k1 7.5E−4

LC0 5 m LC1 5 m E1 14.5 GPa k2 7.E−4

Paramètres de la voûte 1 E2 13.5 GPa k3 6.5E−4

E pG1 2.5 m E pC1 0.75 m E3 15 GPa βi j = Aii j 0.5

E pD1 2.5 m O1 4.5 m ν12 0.15 µi 0.25

H pG1 2.5 m F1 2.25 m ν13 0.1 ai 5.E−6

H pD1 2.5 m T1 circulaire ν23 0.1 bi 5.E6

E pR1 2 m G12 6.3 GPa G f1 10000 J/m2

Paramètres généraux G23 6.1 GPa G f2 8000 J/m2

E ptymp 1 m Lremp 4 m G13 6.8 GPa G f3 8000 J/m2

Paramètres remplissage

ρ 1500. kg/m3 LT R 1.E6

E 1 GPa LCS 1.E8

ν 0.2

Tableau 4.8: Récapitulatif des paramètres du pont 3 en référence au schéma de cotation (p.91)

Les ponts sont modélisés avec les paramètres du tableau (Tables 4.6 à 4.8) dont les pa-

ramètres matériaux ont été déterminés grâce à l’identification des paramètres expliquée

en annexe (p.171). Les trois ponts sont constitués de maçonneries équivalentes, avec : un

rapport d’aspect des blocs entre 2.5 et 3 ; un rapport hauteur des blocs sur épaisseur de

mortier entre 1/10 et 1/20 ; un module d’Young du grès des Vosges entre 15 et 30 GPa ;

une contrainte limite de traction du grès entre 1 et 2 MPa. La procédure d’identification en

annexe (p.171) donne les propriétés mécaniques. Une brève analyse de sensibilité montre

que plus les modules d’Young sont faibles, plus la limite est faible, plus les limites élas-
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tiques matériaux sont faibles, plus la capacité sera faible. Les propriétés les plus faibles

seront donc choisies.

Paramètres Pont 1 Pont 2 Pont 3

MEXE 530 kN Sans ob jet 575 kN

RING (hypothèse

de maçonnerie

résistante)

1725 kN Sans ob jet 925 kN

RING (hypothèse

de maçonnerie

peu résistante)

1050 kN 2100 kN 740 kN

FEM 3228 kN 2400 kN 1480 kN

Tableau 4.9: Synthèse et comparaison des résultats de capacité portante.

Les calculs de capacités portantes par la méthode des éléments finis sont effectués

avec la procédure décrite précédemment (p.102), et avec les modélisations de ponts dé-

crites précédemment. Ainsi, les résultats obtenus par le calcul aux éléments finis donnent

des résultats cohérents avec les autres méthodes. Pour le pont no 2, les caractéristiques

de l’ouvrage rendent les calculs par MEXE et RING quasi inadéquats. En effet, MEXE ne

s’applique pas pour les voûtes si étroites, et RING atteint ses limites du fait de la largeur

de l’ouvrage et de la hauteur de ballast initialement annoncée. Malgré cela, il n’y a aucune

incohérence dans les ordres de grandeur des capacités calculées. Par conséquent, on choi-

sit de considérer cet indicateur de capacité portante comme reflétant la capacité portante

réelle de l’ouvrage.

5 Conclusion
Dans ce chapitre, une proposition de modélisation de ponts en maçonnerie pour

résoudre des problèmes statiques et dynamiques est présentée, puis validée sur un cas

statique.

Avec le développement du modèle maçonnerie présenté dans la première partie de ce

document et les choix expliqués ci-dessus, les ponts en maçonnerie sont modélisables. De

plus, la mise en algorithme de cette modélisation et l’utilisation du métamodèle présenté

en annexe (p.171), permettent la création simple et automatisée de modélisations.

Cette démarche d’automatisation des modélisations est intéressante pour une entre-

prise comme SNCF Réseau, et pour permettre l’étude d’un ensemble important d’ouvrages.

La comparaison entre l’indice de capacité portante et les résultats donnés par les

méthodes habituelles montre que l’indice de capacité portante peut être utilisé pour des

calculs grossiers. Notamment, il sera utile lors des calculs de fragilité, qui nécessiteront
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de nombreux calculs de capacité portante, car elle est une quantité importante informant

sur la santé du pont pour SNCF Réseau.

Ainsi, la modélisation des ponts en maçonnerie proposée ici incluant, le maillage, les

conditions aux limites et les modèles matériaux et leurs paramètres, donne des résultats

cohérents et permet d’effectuer des calculs statiques sur des ponts en maçonnerie assisée

simplement et rapidement.
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Chapitre 5
Calcul d’un pont en maçonnerie sous
sollicitations sismiques et autres
aléas naturels

Ce chapitre se concentrera sur la résolution de chargements de type aléas naturels sur un

pont en maçonnerie. Trois aléas seront présentés, l’aléa sismique, les mouvements de terrain et

la poussée hydrodynamique de crue.

Pour le calcul de ponts en maçonnerie sous aléas sismiques, une résolution non-linéaire sur

base modale est proposée (p.113). Elle nécessitera la formulation d’une loi de comportement

pour les oscillateurs simples non-linéaires représentant le comportement de la structure sollici-

tée suivant chaque mode propre (p.117). Ensuite, cette proposition de méthode et formulation

est validée sur un pont exemple, en comparant les résultats de la résolution sur base modale

avec ceux d’une résolution directe par intégration temporelle. Enfin, une fois la validation

effectuée, et les apports et limites des outils développés identifiés, la détermination des courbes

de fragilité est présentée et appliquée sur le pont exemple.

Pour montrer la large capacité d’utilisation de la modélisation des ponts en maçonnerie

présentée dans ces travaux, deux exemples seront développés pour le calcul de ponts sous mou-

vement de terrain et le calcul de ponts en maçonnerie sous poussée hydrodynamique de crue.

Les résultats donnés par ces exemples sont cohérents avec ce qui est attendu par les ingénieurs

de SNCF Réseau et permet d’ouvrir le champ des possibilités pour les futurs développements.
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La modélisation des ponts en maçonnerie introduite précédemment est maintenant

utilisée pour alimenter des simulations de ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas

sismiques. La modélisation de ces chargements est ici exposée.

Dans un premier temps, la méthode de l’analyse modale non linéaire est présentée

avec la formulation d’un modèle d’oscillateur simple spécifique à la représentation des

ponts en maçonnerie.

Dans un deuxième temps, elle est validée sur le cas d’un pont calculé par un schéma

d’intégration temporel de Newmark, et les limites de la méthode sont mises en lumière.

Dans un dernier temps, des courbes de fragilité sont déterminées sur un pont exemple,

avec des critères de défaillance donnés par SNCF Réseau.

Objectifs et méthodologie : l’objectif principal de cette étude est de fournir à SNCF Réseau
des outils leur permettant de déterminer le niveau de dégradation de ponts en maçonne-

rie sous diverses sollicitations d’aléas naturels. L’application présentée ici sera la détermi-

nation de courbes de fragilité (concept expliqué p.134). Ces dernières étant des résultats

statistiques, il faut effectuer un grand nombre de calculs. C’est la raison pour laquelle les

méthodes de calcul sous sollicitations sismiques (p.115) et de détermination de critères de

défaillance (p.100) doivent être économes en temps de calcul et qu’il faut générer des accé-

lérogrammes synthétiques (p.112). Au passage, les calculs déterminés ici permettent aussi

de démontrer la grande capacité d’adaptation et la faisabilité industrielle de ce type d’étude.

1 Chargement dû aux aléas sismiques
Parmi les aléas que l’on rencontre sur le territoire français, les aléas sismiques

occupent une place particulière, puisqu’ils font l’objet, à l’échelle européenne, d’un règle-

ment : l’Eurocode 8.

Tout d’abord, dans cette section, la formulation du problème des ponts en maçonne-

rie sous chargement sismique sera développée. Ensuite, quelques stratégies de résolution

seront présentées. Enfin, le schéma de résolution adopté sera décrit et des résultats vien-

dront l’illustrer.

1.1 Les séismes et leurs impacts sur les constructions.
Le territoire de France métropolitaine est peu soumis aux aléas sismiques. Néanmoins,

ils existent et doivent être pris en compte dans le dimensionnement et la conception
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des ouvrages. Surtout pour les ouvrages dits critiques, qui représentent un enjeu straté-

gique conséquent pour le territoire français. L’infrastructure ferroviaire fait partie de cette

infrastructure critique et fait l’objet d’une surveillance particulière. SNCF RÉSEAU a ainsi

pour mission de réduire les impacts sismiques à un niveau considéré admissible. Dans ce

contexte réglementaire, le décret no 2010-1255 définit le zonage sismique français avec les

accélérations de référence du sol à considérer suivant la zone d’implantation de l’ouvrage

étudié.

FIGURE 5.1: Carte de définition du zonage sismique français extrait du décret no 2010-1255
([JORF, 2010])

En France, les ouvrages du réseau ferré n’ont pas été beaucoup impactés par les

séismes de ces dernières années. En Italie et au Chili, des séismes ont causé d’importants

dégâts sur l’infrastructure. Une problématique peut alors être soulevée : à partir de quelle

intensité sismique, quel ouvrage peut être touché.

1.2 Description des sollicitations
Les sollicitations produites par les ondes sismiques peuvent être décrites comme

un mouvement du sol. Ce mouvement sera décrit par trois quantités : l’accélération, la

vitesse et le déplacement. Une intensité sismique pourra donc être désignée soit par les

maximaux de ces trois valeurs (Peak Ground Acceleration, Peak Ground Velocity et Peak

Ground Displacement), soit par une transformation du signal d’accélération, de vitesse ou
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de déplacement (Intensité d’Arias, Intensité de Housner, Average Spectral Acceleration,

Pseudo-Spectral Acceleration, Cumulative Average Velocity, ...). Parmi ces différentes

mesures de l’intensité sismiques, le choix classique du PGA sera retenu notamment pour

la construction de courbes de fragilité . Il est à noter que le décret no 2010-1255 donne

des indications concernant l’accélération maximale du sol (Peak Ground Acceleration).

Remarque : plusieurs textes réglementaires définissent les niveaux d’accélérations sis-
miques de référence. Pour les ponts, des accélérations réglementaires sont données par décret

et modulées par l’arrêté "PONT" ([JORF, 2011]).

1.3 Génération des sollicitations sismiques dans cette étude
Les accélérogrammes des séismes sont générés suivant les travaux de [ZENTNER et

al., 2014], en utilisant le modèle de Densité Spectrale de Puissance de Kanai-Tajimi ([KA-

NAI, 1957] et [TA JIMI, 1960]). Ce dernier est caractérisé par une fréquence centrale f0, un

taux d’amortissement ξKT , et la fonction de modulation gamma caractérisée par un temps

initial Tini et une durée de phase forte TSM. Le processus de modélisation des accéléro-

grammes est décrit dans [ZENTNER et al., 2014]. Cette génération faisant appel à un pro-

cessus stochastique, l’accélérogramme correspond donc à un tirage aléatoire de certains

paramètres de génération. Cet outil permet de générer des accélérogrammes différents

avec les mêmes paramètres.

2 Description de la méthode de calcul de ponts en maçonnerie
sous sollicitations sismiques
Les outils développés dans ces travaux se focalisent principalement sur l’évaluation de

la vulnérabilité des ouvrages d’art en maçonnerie. Afin de limiter la complexité de l’étude,

certaines hypothèses sont considérées.

Hypothèses : Dans toutes les simulations et dans tous les développements suivants, le sol
ne sera jamais représenté. Les appuis du pont sont encastrés. Pour la sollicitation sismique,

les effets de sites et les phénomènes d’interactions sols structures ([GRANGE, KOTRONIS et MA-

ZARS, 2009] ou [CREMER, PECKER et DAVENNE, 2001]) ne seront pas pris en compte. De même,

malgré le caractère multi-supporté des structures de type "pont", aucune désynchronisation

des sollicitations sismiques entre appuis ne sera considérée ([DER KIUREGHIAN et NEUENHO-

FER, 1992] et [WAEKEL, 1995]). Ces hypothèses sont fortes, mais sont cohérentes avec l’objectif

industriel du travail de recherche qui est d’effectuer une étude de classification et de quali-

fication et non de quantification précise.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Description de la méthode de calcul de ponts en maçonneriesous sollicitations sismiques 113
Deuxméthodes seront présentées ici pour résoudre le chargement sismique : l’intégra-

tion temporelle et la décomposition sur base modale. Le chargement temporel consiste

en un chargement direct en accélération par l’accélérogramme avec une résolution dy-

namique par schéma de Newmark. Cette méthode est simple à utiliser et relativement

robuste, malgré les problèmes de calcul de l’amortissement, mais particulièrement coû-

teuse, car elle nécessite une résolution complète du problème à chaque pas de temps,

pour chaque accélérogramme; l’analyse modale décrite par [CHOPRA et GOEL, 2002], [TA-

TAIE, 2011] et [STOCCHI et al., 2019] qui consiste en une projection sur une base modale du

problème pour une résolution mode à mode puis une recombinaison dans l’espace réel.

2.1 Formulation du problème
Pour l’analyse de la réponse d’ouvrages d’art en maçonnerie sous sollicitations sis-

miques, une formulation du problème dans le cadre de la mécanique des milieux continus

est considérée. La formulation forte du problème est définie par la recherche du champ

u solution de l’équation 5.1 sur le domaine Ω, respectant les conditions limites (eq. 5.2) et

initiales (eq. 5.3) du problème.

Équilibre local :

div(σ)+f = ρüabs = ρü+ρüsol (5.1)

f correspond au chargement volumique. üabs est l’accélération absolue. Celle-ci peut

se décomposer en deux termes : l’accélération relative ü et l’accélération d’entraînement

du sol üsol (i.e. accélération sismique).

Conditions limites :

u= uimp sur ∂Ωu | σ.n= t sur ∂Ω f (5.2)

n correspond à la normale sortante à la surface. uimp et t sont respectivement les

déplacements imposés et les forces imposées sur les conditions limites du domaine Ω.

Conditions initiales :

u(t = 0) = u0 | u̇(t = 0) = u̇0 (5.3)

En utilisant le principe des puissances virtuelles et après intégration par partie et utilisa-

tion du théorème de la divergence, on obtient la formulation faible du problème (Eq. 5.4).

∫
Ω

ε∗ : σ dΩ+
∫

Ω

u∗ ·ρü dΩ =
∫

Ω

u∗ ·f dΩ+
∫

∂Ω f

u∗ · t d∂Ω−
∫

Ω

u∗ ·ρüsol dΩ (5.4)

u∗ correspond au champ virtuel cinématiquement admissible à zéro. ε∗ est le tenseur

de déformation associé à ce champ virtuel.
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La méthode des éléments finis est ensuite utilisée pour approcher les champs solution

u et virtuel u∗. Sur un élément e, l’équation 5.5 définit l’approximation de ces champs.

u=Neue | u∗ =Neu
∗
e | ε=Beue | ε∗ =Beu

∗
e (5.5)

Ne regroupe les fonctions de forme de l’élément etBe les dérivées de ces mêmes fonc-

tions de forme. En réalisant l’assemblage des contributions élémentaires An
e=1 (eq. 5.6), on

obtient la formulation matricielle de l’équation 5.7.

An
e=1

{∫
Ωe

NT
e ρNeüe +B

T
e σ dΩ =

∫
Ωe

NT
e f −NT

e ρNeüsol dΩ+
∫

∂Ω fe

NT
e t d∂Ω

}
(5.6)

M · Ü +fint(U) = Fext −M · Üsol (5.7)

M correspond à la matrice de masse, fint(U) aux efforts internes obtenus par inté-

gration de la contrainte σ et Fext les forces externes issues des contributions des forces

volumiques f et des forces sur les conditions limites t. Dans le cadre d’un comportement

élastique linéaire de la structure, les forces internes sont directement proportionnelles au

déplacement : fint =K ·U (K, matrice de rigidité).

U regroupe l’ensemble des degrés de liberté en déplacement dans le repère d’entraîne-

ment et Üsol regroupe l’accélération d’entraînement pour chaque degré de liberté. En pra-

tique ce dernier terme est décomposé suivant chaque direction du séisme k selon l’équa-

tion 5.8.

Üsol = ∑
k

∆k · üsolk avec k = [x,y,z] (5.8)

üsolk correspond à l’accélération du sol suivant la direction k et∆k au vecteur des degrés

de liberté suivant la direction du séisme. Afin de retranscrire les dissipations qui n’ont pu

être modélisées dans les termes de l’équation 5.7, on ajoute classiquement un terme de

dissipation visqueuse. La formulation matricielle du problème dynamique dans le repère

d’entraînement s’écrit alors selon l’équation 5.9.

M · Ü +C · U̇ +fint(U) = Fext −∑
k
M ·∆k · üsolk (5.9)

C correspond à la matrice d’amortissement. Cette matrice est définie selon la forme
de la matrice de Rayleigh. Celle-ci est considérée comme une combinaison linéaire de la

matrice de masseM et de la matrice de rigidité K, avec des coefficients α et β fonction des

taux d’amortissement imposés pour deux valeurs de fréquences propres. Pour un taux

d’amortissement 2ξ fixé sur les deux premières fréquences propres de la structure ( f1, f2),

la matrice d’amortissement C s’écrit selon l’équation 5.10.
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C= α1M+α2K α1 =
4π f1 f2ξ( f1− f2)

( f 2
1 − f 2

2 )
α2 =

ξ( f1− f2)

π( f 2
1 − f 2

2 )
(5.10)

2.2 Résolution directe
L’équation d’équilibre 5.9 définie précédemment peut se résoudre directement par l’uti-

lisation d’un schéma d’intégration temporelle. L’échelle de temps est discrétisée sur des

pas de temps discrets tn. Le schéma d’intégration temporelle de Newmark est utilisé dans

le cadre de ce travail (eq. 5.11).

Un+1 =Un +∆t · U̇n +
∆t2

2
(
(1−2β) · Ün +2β · Ün+1

)
(5.11)

U̇n+1 = U̇n +∆t
(
(1− γ) · Ün + γ · Ün+1

)
Le problème peut présenter des non-linéarités notamment introduites par les forces

internes fint(U). Afin de résoudre ce problème, une méthode de résolution de type

Newton modifiée est considérée. La résolution directe se fait par le code aux éléments

finis Cast3M [CAST3M, 2004].

La résolution directe de cette équation servira de calcul de référence pour les ap-

proches de résolution simplifiée proposées dans la suite.

2.3 Formulation non linéaire sur base modale
Dans l’optique de réaliser par la suite une étude de vulnérabilité où un grand nombre

de calculs peuvent être nécessaires, une formulation simplifiée du problème de ponts

soumis à des chargements sismiques est considérée. Cette formulation s’appuie sur la

base modale de la structure non amortie avec ωi les pulsations propres et φi les vecteurs

propres associés.

Dans le cas d’une structure linéaire, en décomposant le déplacement U sur la base

modale (Eq. 5.12) et en projetant sur cette dernière, l’équation d’équilibre 5.13 est obtenue.

La simplification de l’équation est obtenue grâce aux propriétés d’orthogonalité de

la base modale vis-à-vis du produit en rigidité (φT
i Kφ j = δi jKi) et du produit en masse

(φT
i Mφ j = δi jMi). Par construction, la matrice d’amortissement C hérite de ces propriétés

d’orthogonalité.
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U = ∑
i

qiφi (5.12)

[φT
i Mφi]q̈i +[φT

i Cφi]q̇i +[φT
i Kφi]qi =−∑

k
φT

i M∆k · üsolk (5.13)

qi correspond au déplacementmodal dumode i. Le terme associé à l’accélération du sol

suivant la direction k correspond au déplacement généralisé dumode i, dans la direction k :

Li,k = φ
T
i M∆k. En divisant par la masse modale Mi chaque terme de l’équation d’équilibre,

l’équation 5.14 est obtenue.

q̈i +2ξiωiq̇i +ω
2
i qi =−∑

k
Γi,k · üsolk (5.14)

Γi,k correspond au facteur de participation du mode i, dans la direction k. L’équation

dynamique globale ainsi découplée permet de traiter indépendamment sur chaque mode

un problème d’oscillateur simple.

En s’appuyant sur les propositions [CHOPRA et GOEL, 2002] et [TATAIE, 2011] et leur

mise en application par [STOCCHI et al., 2019], la formulation sur base modale est étendue

aux problèmes non linéaires. L’hypothèse fondamentale de l’approche est le maintien

des propriétés de découplage avec le développement des non linéarités. Cette hypothèse

considère une conservation de la forme des modes propres au cours des calculs. Cette

hypothèse offre une approximation correcte pour des niveaux de non-linéarités faibles à

modérés ([CHOPRA et GOEL, 2002] et [TATAIE, 2011]).

Dans ce cadre là, le terme non linéaire associé aux forces internes fint(U) est décom-

posé sur la base modale selon l’équation 5.15.

fint(U) = ∑
j
K · f j(q j,Vj) ·φ j +∑

k
K ·qk ·φk (5.15)

f j est une fonction du déplacementmodal q j et de variables internesmodalesVj pour le

comportement non linéaire. La projection sur base modale, pour les termes non linéaires,

s’écrit selon l’équation 5.16.

q̈i +2ξiωiq̇i +ω
2
i · fi(qi,Vi) =−∑

k
Γi,k · üsolk (5.16)

Afin d’identifier les paramètres des lois de comportement non linéaire fi, une analyse

en poussée progressive est réalisée sur la structure complète en appliquant en déplace-

ment imposé une distribution suivant le vecteur propre du mode considéré : φi (eq. 5.17).

K · fi(qi,Vi) ·φi = Fext (5.17)
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En projetant selon le vecteur ∆k, associé à la direction k, on obtient l’équation 5.18.

Cette équation utilise la propriété de décomposition du vecteur ∆k sur la base modale :

∆k = ∑i Γi,k ·φi. De plus, par équilibre, la sommation des forces extérieures selon une di-

rection est égale à l’effort en base de la structure selon la direction k : Vbk .

Ki · fi(qi,Vi) =
Vbk

Γi,k
(5.18)

Dans la suite, un modèle de comportement est proposé pour décrire la réponse

modale non linéaire définie par : Ki · fi(qi,Vi).

Une question reste cependant en suspens concernant la sélection des modes propres

linéaires et non linéaires afin de constituer la base modale utilisée pour la modélisation

simplifiée. En effet, le système possédant un nombre de modes propres égal au nombre

de degrés de liberté, il est impossible de tous les solliciter. D’autant plus que tous ne contri-

buent pas de la même manière à la réponse globale. La sélection des modes propres se

fait donc de la manière suivante :

1. Sélection de tous les modes propres entre 0 et 50 HZ.

2. Sélection, par direction, de tous les modes dont la masse modale effective (
L2

i,k

Mi
) est

supérieure à 5% de la masse totale de la structure.

Tous les modes sélectionnés ainsi correspondent à des modes de basse et moyenne

fréquence (dans la gamme d’excitation sismique désirée), dont la participation attendue à

la réponse de l’ouvrage est supérieure à 5%. Cette solution n’est pas parfaite. Elle prend

assez mal en compte les modes de torsion et peut être entachée d’erreurs notamment

dans le cas où un nombre important demodes inférieurs à 5% représente au total une part

importante des modes excités. Néanmoins, elle offre une bonne approximation et évite de

considérer inutilement certains modes propres. Une amélioration pourra être apportée en

considérant la part élastique de ces modes peu participants (par une approche de mode

statique par exemple), cela permettrait de compléter la réponse.

3 Formulation du comportement d’oscillateur simple non-
linéaire
Pour appliquer la méthode définie ci-dessus, il reste à définir la loi de comportement

des oscillateurs non linéaires.

3.1 Formulation de la loi de comportement global
3.1.1 Description des mécanismes et du cadre de formulation
Concernant la loi de comportement, on peut considérer que les mécanismes à l’échelle

des matériaux sont transférables à l’échelle structure. Ainsi, un endommagement modal
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correspondant à une perte de raideur par endommagement de la maçonnerie est consi-

déré au travers d’une variable d’endommagement D couplée à la raideur modale par la

relation K = K0(1−D) . La plasticité induite par le frottement interne et la plasticité du

remplissage sont modélisées par le couplage endommagement/ frottement précédem-

ment utilisé dans le modèle de maçonnerie. Un modèle d’oscillateur non linéaire basé sur

([MOUTOUSSAMY, 2013] et [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007]) est formulé.

L’effet unilatéral de l’endommagement peut être observé en faisant un essai sur le pont

exemple qui sera présenté p.124. Si on le sollicite suivant le premier mode propre imposé

en chargement cyclique, on remarque que le rapport entre raideur initiale (Rini) et raideur

sécante (Rsec) change lorsque le signe du déplacement change (Fig.5.3).

Déplacement

Fo
rc
e

Rini

Rsec

FIGURE 5.2: Illustration de la raideur initiale et de la raideur sécante pour la figure 5.3

FIGURE 5.3: Illustration de l’unilatéralité des dégradations avec la courbe rapport de raideur /
déplacement modal pour le pont exemple sollicité suivant la déformée modale du mode 1. Un

saut entre le rapport en déplacement positif et en déplacement négatif implique un phénomène

d’unilatéralité

Il est possible de déduire que la fissuration n’est pas la même est fonction du sens

de sollicitation. Sur le pont exemple on observe que deux systèmes de fissuration se déve-

loppent de part et d’autre du pont, en fonction du sens (du signe) de la sollicitation (Fig.5.4).
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Ce constat correspond aux résultats de la courbe endommagement / déplacement modal

sur un test cyclique sur le pont exemple.

FIGURE 5.4: Illustration schématique de la différence de fissuration en fonction du sens de la
sollicitation modale. La force en vert implique les fissures vertes et la force en rouge implique

les fissures rouges.

En revanche, une remarque peut être faite sur le fait que le phénomène d’unilatéralité

semble ne pas être complet. Cela peut s’expliquer du fait que la structure est très peu élancée,

et donc un endommagement au centre de la structure agit sur les deux directions. Par consé-

quent, une modélisation complète pourrait considérer trois endommagements, un par signe du

déplacement et un troisième agissant sur les deux signes du déplacement. La proposition qui

est faite ici est de considérer deux variables d’endommagement pour ne pas alourdir le calcul

et surcharger la formulation avec d’autres variables internes et d’autres paramètres matériaux.

Afin de s’assurer de la validité physique (notamment thermodynamique) du modèle

formulé ici, sa formulation suivra les principes de la thermodynamique, et le cadre déjà

explicité dans la partie précédente (Partie 1 Chapitre 3 section 2.3). On rappelle briève-

ment que ces modèles sont écrits sous forme de potentiel thermodynamique (énergie

libre de Helmholtz ρΨ ou enthalpie libre de Gibbs ρΨ?), que de ce potentiel découlent les

lois d’états, qui permettent de lier les quantités entre elles (par exemple les contraintes et

les déformations).

3.1.2 Formulation thermodynamique des la loi de comportement des oscillateurs
simples non-linéaires

Le potentiel thermodynamique du modèle s’écrit tel qu’il prenne en compte l’endom-

magement et le frottement interne par l’équation (5.19)

ρΨ =
1
2
(1−D)K0(U)2 +

1
2

g(D)K0(U−Uπ)2 +
1
2

bα
2

(5.19)

Il faut prendre en compte l’unilatéralité de l’endommagement dans les lois d’état, en

modifiant la variable d’endommagement D. L’endommagement unilatéral est ici imposé

par le biais de fonctions de Heavyside (H (•)) sur le déplacement (Éq. 5.20) pour la prise en
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compte de l’endommagement D+ ou D− suivant le signe du déplacement U . L’endomma-

gement ainsi formulé n’est plus continûment dérivable, mais dérivable par morceau.

D = H (U)D++H (−U)D− (5.20)

Le potentiel thermodynamique s’écrit donc de la manière suivante (Eq.5.21).

ρΨ =
1
2
(1−H (U)D+−H (−U)D−)K0(U)2 +

1
2

max[D+,D−]K0(U−Uπ)2 +
1
2

bα
2

(5.21)

De ce potentiel découlent les lois d’état suivantes :

F =
∂ρΨ

∂U
= (1−H (U)D+−H (−U)D−)K0(U)+Fπ

(5.22)

Fπ =−∂ρΨ

∂Uπ
= K0 max[D+,D−](U−Uπ) (5.23)

X =
∂ρΨ

∂α
= bα (5.24)

Y+ =−∂ρΨ

∂D+
= K0(U)2−K0(U−Uπ)2

(5.25)

Y− =−∂ρΨ

∂D−
= K0(U)2−K0(U−Uπ)2

(5.26)

(5.27)

L’endommagement est formulé pour que sa dérivée soit nulle au début de l’endomma-

gement et à la fin. Les deux lois d’évolution des deux endommagements sont scrupuleu-

sement les mêmes, car l’effet de l’endommagement est unilatéral et symétrique.

y+ =
1
2

K0|<U >+ |2 y0 =
1
2

K0k2
0 y− =

1
2

K0|<U >− |2 (5.28)

f+ = 1− 1
1+ζ1(y+− y0)ζ2

−D+ ≥ 0 f− = 1− 1
1+ζ1(y−− y0)ζ2

−D− ≥ 0 (5.29)

D+ = 1− 1
1+ζ1(y+− y0)ζ2

D− = 1− 1
1+ζ1(y−− y0)ζ2

(5.30)

Ḋ+ =
2ζ1ζ2|<U >+ |(|<U >+ |2− k2

0)
ζ2−1

(1+ζ1(|<U >+ |2− k2
0)

ζ2)2
Ḋ− =

2ζ1ζ2|<U >− |(|<U >− |2− k2
0)

ζ2−1

(1+ζ1(|<U >− |2− k2
0)

ζ2)2

(5.31)

Donc Ḋ est positif quand f+ ou f− évolue. Par ailleurs, des paramètres sur ζ1 et ζ2

doivent être posées : ζ1 > 0 et ζ2 > 0.
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Le frottement interne est inspiré des travaux de [ARMSTRONG et FREDERICK, 1966] (Éq.

5.33).

F π = |Fπ−X |+ 1
2

aX2
(5.32)

f π = |Fπ−X |−Fy = 0 (5.33)

De ces équations (Éq.5.32 et 5.33) découlent les lois d’évolutions (Éq.5.34 et 5.35) intro-

duisant un multiplicateur plastique λ.

U̇π = λ̇
π ∂F π

∂Fπ
= λ̇

π Fπ−X
|Fπ−X |

(5.34)

α̇ =−λ̇
π ∂F π

∂X
= λ̇

π

(
Fπ−X
|Fπ−X |

−aX
)

(5.35)

La dissipation D de ce modèle est positive à condition que a ≥ 0, b ≥ 0, ζ1 ≥ 0, ζ2 ≥ 0

et λ≥ 0, et comme pour le modèle maçonnerie, si U2 < (U −Uπ)2 alors la dissipation peut

devenir négative. Il faut donc imposer : Y+ < 0 alors Ḋ+ = 0 et Y− < 0 alors Ḋ− = 0. Le calcul

de l’endommagement est explicite et la plasticité est résolue par un schéma implicite de

return mapping ([ORTIZ et SIMO, 1986]).

3.2 Implémentation numérique
Un algorithme de résolution (Alg.2) similaire à celui mis en place pour le modèle ma-

çonnerie considéré.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



122 Calcul d’un pont en maçonnerie sous sollicitations sismiques et autres aléas naturels

Algorithm 2 Algorithme de l’oscillateur simple non linéaire
1. Entrées :Uτ, ∆U , Fτ, Dτ

+, D
τ
−, (U

π)τ, Xτ.

2. Actualisation du déplacement :Uτ+1 =Uτ +∆U

3. Endommagement
(a) Calcul des fonctions seuil : f+, f−

(b) Actualisation conditionnelle de l’endommagement :

• si f+ ≤ 0→ Dτ+1
+ = Dτ

+ et si f− ≤ 0→ Dτ+1
− = Dτ

−

• si f+ > 0→ Dτ+1
+ et si f− > 0→ Dτ+1

−

4. Frottement interne
(a) Calcul des contraintes de frottements tests : (Fπ)trial

(b) Calcul des fonctions seuils de frottement : f π

(c) Actualisation des variables de frottement interne :

• si f π ≤ 0→ (Fπ)τ+1 = (Fπ)trial et pas d’évolution des variables internes

• si f π
i > 0→ Retour radial

i. Calcul des multiplicateurs plastique : δλπ

∣∣∣
k+1

ii. Actualisation des variables : Fπ

∣∣∣
k+1
, X

∣∣∣
k+1

iii. Calcul des fonctions seuil de frottement : f π

∣∣∣
k+1

iv. Test de convergence : si

∣∣∣∣ f π

∣∣∣
k+1

∣∣∣∣≤ 1E−8 ou δλπ

∣∣∣
k+1
≤ 1E−8→ fin du

schéma itératif , sinon revenir à i.

5. Sorties :Uτ+1, Fτ+1, Dτ+1
+ , Dτ+1

− , (U
π)τ+1, Xτ+1

Les paramètres de l’oscillateur simple à identifier sur les courbes de réponse des pous-

sées progressives sont récapitulés dans le tableau suivant (Tab.5.1) K est directement iden-

tifié grâce aux courbes de réponse et les résultats de l’analyse modale, et ξ est approchée

par la méthode d’approximation de Rayleigh (p.115). Alors que les autres paramètres sont

obtenus par un algorithme d’optimisation globale.

3.3 Illustration de la loi de comportement
Avec le jeu de paramètre suivant (K0 = 4.e5, k0 = 0.01, ζ1 = 0.3, ζ2 = 1, a= 1.e−2, b= 1.e5 et

Fy = 10N), la réponse de l’oscillateur simple sous sollicitations quasi-statiques est illustrée

par la figure (Fig.5.5) et la réponse cyclique est illustrée par la figure (Fig.5.6).
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Paramètre Symbole

Raideur K0

Amortissement élastique ξ

Limite de déplacement avant endommagement k0

Premier paramètre d’endommagement ζ1

Second paramètre d’endommagement ζ2

Premier paramètre d’écrouissage a

Second paramètre d’écrouissage b

Force de Coulomb Fy

Tableau 5.1: Paramètres du modèle d’oscillateur non linéaire

Temps (s)

Réponse de l'oscillateurDéplacement imposé

Déplacement (m)
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FIGURE 5.5: Illustration de la réponse quasi-statique de l’oscillateur non linéaire
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Réponse de l'oscillateurDéplacement imposé

FIGURE 5.6: Illustration de la réponse cyclique quasi-statique de l’oscillateur non linéaire
Maintenant, il faut valider la mise en place de la méthode d’analyse modale pour les

ponts en maçonnerie.
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4 Application sur un pont exemple
Pour valider l’implantation et les hypothèses de l’analyse modale, un cas test sera

mené. D’abord, une analyse modale linéaire, puis non linéaire, seront menées avec diffé-

rents niveaux d’endommagement pour identifier le niveau au-delà duquel l’analysemodale

devient inopérante. Puis l’extraction des critères de défaillances définis avec SNCF Réseau

pour le calcul des courbes de fragilité sera détaillée.

4.1 Présentation du cas test, comparaison résolution temporelle et analyse
modale

Le cas test utilisé ici correspond au pont no 1 du chapitre sur le calcul de la capacité

portante.

(a) Photographie depuis la berge (b) Photographie depuis le pont

Pref

(c)Modélisation adoptée
FIGURE 5.7: Illustrations du pont no 1
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Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1 Paramètres Pont 1

Paramètres des culées Paramètres maçonnerie

HC0 7 m HC1 7 m ρ 2000. kg/m3 k1 7.5E−4

LC0 11 m LC1 11 m E1 14.5 GPa k2 7.E−4

Paramètres de la voûte 1 E2 13.5 GPa k3 6.5E−4

E pG1 6 m E pC1 1.3 m E3 15 GPa βi j = Aii j 0.5

E pD1 6 m O1 16 m ν12 0.15 µi 0.25

H pG1 2 m F1 2.70 m ν13 0.1 ai 5.E−6

H pD1 2 m T1 circulaire ν23 0.1 bi 5.E6

E pR1 5 m G12 6.3 GPa G f1 10000 J/m2

Paramètres généraux G23 6.1 GPa G f2 8000 J/m2

E ptymp 1 m Lremp 4 m G13 6.8 GPa G f3 8000 J/m2

Paramètres remplissage

ρ 1500. kg/m3 LT R 1.E6

E 1 GPa LCS 1.E8

ν 0.2

Tableau 5.2: Récapitulatif des paramètres du pont 1 en référence au schéma de cotation en
annexe (p.91)

Un accélérogramme est généré avec l’algorithme présenté dans [ZENTNER et al., 2014].

Les paramètres choisis sont récapitulés dans le tableau suivant (Tab.5.3). Un unique accé-

lérogramme de référence est généré, et son amplitude sera multipliée par un coefficient

multiplicateur. Le choix de ne générer qu’un accélérogramme est fait par souci de simpli-

cité dans l’analyse des résultats.

Paramètre Valeur

Fréquence de coupure (hautes fréquences) Fcut 100 Hz

Nombre de pas de temps N 213

Durée de la phase forte TSM 8 s

Instant de démarrage de la phase forte Tini 2.5 s

Fréquence centrale f0 5 Hz

Amortissement du générateur ξKT 0.5

Accélération maximale du sol PGA 0.005 m/s2

Tableau 5.3: Paramètres de la génération d’accélérogramme
Pour obtenir les solutions d’intégration temporelle, qui seront les solutions de

référence., cet accélérogramme (Fig. 5.8) est imposé à la structure du pont no 1 en au
travers d’un champ de forces (en multipliant la matrice de masse l’accélération) suivant la

direction y, choisie pour solliciter les modes latéraux du pont.
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FIGURE 5.8: Accélérogramme
Construction de l”analyse modale :

Une analyse modale du pont indique que trois modes représentent chacun plus de

5% de la masse modale effective et donne les caractéristiques suivantes (Tab.5.4). Il est à

noter que les trois modes principaux suivants y sont en réalité le premier, le cinquième

et le sixième mode propres. Les déplacements seront extraits au point de référence de la

figure (Fig.5.7).

Paramètre Mode 1 Mode 5 Mode 6

Fréquence (Hz) 6 13.8 16.3

Masse généralisée (kg) 2.31E5 2.61E5 1.11E5

Facteur (ou coefficient) de participation 1.71 0.75 1.645

Masse modale effective (kg) 6.75E5 1.46E5 2.28E5

Rapport masse modale effective / masse totale 0.38 0.08 0.14

Tableau 5.4: Paramètres modaux
Pour obtenir les résultats des chargements en poussée progressive sur lesquels

seront identifiés les oscillateurs simples, les déformées modales des modes (Fig.5.9)
sont appliquées une à une à la structure en chargement en déplacement imposé.
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MODE NUMERO 1  FREQUENCE 5.992 HZ

X

Y
Z

(a) Déformée modale du mode 1

MODE NUMERO  5 FREQUENCE 13.822 HZ

Y

X

(b) Déformée modale du mode 5

MODE NUMERO  6 FREQUENCE 16.296 HZ

Y

X

(c) Déformée modale du mode 6
FIGURE 5.9: Déformée modale des trois modes les plus importants pour les déplacements sui-

vant y

Les déformations modales sont appliquées en tant que chargement cyclique non al-

terné (sans changement de signe pour le déplacement) afin d’identifier par la suite les

paramètres de l’oscillateur simple associés à l’endommagement et au frottement. Les ré-

sultats de ces essais de poussées progressives sont les figures (Fig. 5.10).
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(c) Push over Mode 6
FIGURE 5.10: Push over des trois modes les plus importants pour les déplacements suivant y

Il est possible de remarquer que les courbes desmodes correspondent bien aumodèle

formulé. Ainsi, sur la figure (Fig.5.11) sont comparés la courbe de poussée progressive et

le résultat du modèle d’oscillateur simple avec les paramètres identifiés par un algorithme

de minimisation globale.

Les 3 oscillateurs simples des trois modes ainsi identifiés permettent de reconstruire la

réponse de la structure par recombinaison modale pour l’accélérogramme généré et am-

plifié par différents coefficients allant de 1 à 2500. Les résultats de ces calculs sont illustrés

par les figures (Fig. 5.12 à 5.19), accompagnées de cartographies d’endommagement dont

l’endommagement D est déterminé avec la formule suivante (Eq. 5.36) qui a pour but de
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FIGURE 5.11: Comparaison entre le push over du Mode 1 et l’oscillateur simple pour des para-
mètres minimisant l’erreur de prédiction

construire une norme entre 0 et 1 des endommagements du modèle maçonnerie d1, d2 et

d3.

D =
1√
3

√
(

d1

1+d1
)2 +(

d2

1+d2
)2 +(

d3

1+d3
)2 (5.36)
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FIGURE 5.12: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements du
point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 1 fois (PGA = 0.005 m/s2). L’endom-

magement modal Dmod = 0.
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FIGURE 5.13: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements du
point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 1000 fois (PGA = 5 m/s2). L’endom-

magement modal Dmod = 0.07.
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FIGURE 5.14: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements du
point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 1200 fois (PGA = 6 m/s2). L’endom-

magement modal Dmod = 0.12.
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FIGURE 5.15: Cartographie d’endommagement D obtenue par résolution directe pour l’accéléro-
gramme amplifié 1200 fois (PGA = 6 m/s2). L’endommagement modal Dmod = 0.12.
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FIGURE 5.16: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements du
point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 1400 fois (PGA = 7 m/s2). L’endom-

magement modal Dmod = 0.17.
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FIGURE 5.17: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements du
point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 2000 fois (PGA = 10 m/s2). L’endom-

magement modal Dmod = 0.6.
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FIGURE 5.18: Cartographie d’endommagement D obtenue par résolution directe pour l’accéléro-
gramme amplifié 2000 fois (PGA = 10 m/s2). L’endommagement modal Dmod = 0.6.

Les résultats de l’analyse sur base modale avec modes non-linéaires (Fig. 5.12 à 5.19)

montrent la bonne capacité de cette méthode à représenter les réponses des ponts en

maçonnerie sous sollicitations sismiques. Tout d’abord, les réponses sont entièrement

bien représentées tant que les niveaux d’endommagement restent modérés (inférieurs

à 15%). Ensuite, pour des niveaux plus élevés allant jusque 50%, la réponse est qua-

litativement bien représentée (les déplacements maximum estimés sont proches de

ceux obtenus par analyse temporelle et les zones de réponses fortes sont les mêmes,
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FIGURE 5.19: Comparaison résolution directe / résolution sur base modale des déplacements
du point de référence suivant y pour l’accélérogramme amplifié 2500 fois (PGA = 12.5 m/s2).

L’endommagement modal Dmod = 0.62.
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FIGURE 5.20: Cartographie d’endommagement D obtenue par résolution directe pour l’accéléro-
gramme amplifié 2500 fois (PGA = 12.5 m/s2). L’endommagement modal Dmod = 0.62.

laissant penser que la composition modale de la réponse est inchangée). Enfin, lorsque

l’endommagement est supérieur à 50%, les déplacements maximums restent du même

ordre de grandeur, mais des incohérences, qui peuvent être fortes, apparaissent. Ces

dernières peuvent notamment être imputées à l’invariance en endommagement de la

base modale et à un défaut de représentativité de l’amortissement à de forts niveaux

d’endommagement de la structure. Au-delà de 50% d’endommagement, la prédictivité de

la méthode est entamée.

4.2 Détermination des critères de défaillance pour le calcul des courbes de
fragilité

Les critères de défaillance ont été élaborés avec SNCF Réseau. Il se trouve que les

ingénieurs de l’infrastructure ferroviaire ont deux quantités à partir desquelles les règle-

ments spécifiques au domaine ferroviaire sont construits : le déplacement de la voie et

la capacité portante de l’ouvrage. Ces quantités déterminent la capacité de l’ouvrage à

remplir sa fonction : accueillir la circulation de trains.
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En ce qui concerne l’évolution des critères de défaillances, deux cas de figure sont

à considérer. Dans le premier cas, il s’agit de quantités directement extractibles des

oscillateurs simples comme le déplacement modal de glissement maximal (Uπ) ou le

passage du pic de contraintes. C’est le cas du déplacement de la voie, qui peut être extrait

directement de la recombinaison des oscillateurs simples.

Dans le second cas, comme pour la détermination de la perte de capacité portante,

la quantité ne peut s’extraire directement. Néanmoins, la perte de capacité portante

est directement liée à l’endommagement. La figure (Fig.5.21a) montre l’évolution du

rapport de capacité portante en fonction de l’évolution de l’endommagement de l’oscil-

lateur équivalent formulé précédemment, suivant le mode 1, dans l’essai de poussée

progressive. Pour obtenir cette évolution, on effectue un calcul de l’indice de capacité

portante, comme expliqué page 102, avec plusieurs champs initiaux correspondant aux

champs d’endommagement de plusieurs endommagements modaux. Par exemple, pour

l’endommagement modal D = 0.4, on applique la procédure décrite (p. 102) avec comme

champs initiaux, ceux extraits du calcul en poussée progressive du mode 1. Le rapport

entre l’indice de capacité portante de l’ouvrage endommagé (D = 0.4) et de l’ouvrage sain

se calcule : Kp(0.4) = 0.36.

Une loi d’évolution peut être écrite. Sur la figure (Fig.5.21a), on remarque que le rapport

de perte de capacité portante évolue avec l’endommagement modal partant de 0 quand

l’endommagement modal est nul et 1 lorsque l’endommagement modal vaut 1. L’évolution

est monotone, mais pas linéaire.

Une loi d’évolution en fonction de l’endommagement modal est proposée (Éq.5.37).

Kp = exp(−α(|U |− k0)
β) = exp(−α(

1
ζ1

(
1

1−D
−1))β−ζ2) (5.37)

L’identification de α et β permet de trouver une loi d’évolution de Kp comparable à la

perte de capacité portante mesurée (Fig.5.21b).

(a) Rapport de capacité portante en fonction de
l’endommagement modal pour le mode 1.

(b) Comparaison entre la perte de capacité por-
tante mesurée pour le mode 1 et la loi d’évolution

considérée (Éq.5.37)
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Conclusion sur l’analyse modale non-linéaire
La méthode d’analyse modale non-linéaire telle que définie par [TATAIE, 2011] et [CHO-

PRA et GOEL, 2002], et telle quemise enœuvre ici, permet de représenter le comportement

des structures sous sollicitations sismiques jusqu’à des niveaux de dégradation faibles

à modérés. Au regard des comparaisons exposées ci-dessus entre les résolutions par

l’intégration temporelle de la structure complète et les recombinaisons modales, on peut

conclure que la méthode est validée pour les ponts en maçonnerie.

Il est à souligner que le modèle d’oscillateur simple non linéaire ainsi formulé permet

d’obtenir des réponses cohérentes jusqu’à des niveaux d’endommagement raisonnables.

De plus, pour les calculs et études faits au cours de ces travaux de recherche, l’analyse

modale, de par son temps de préparation, n’offre pas de gain de temps pour un calcul

unique. Dans le cadre de construction de courbes de fragilité, le nombre de calculs devient

important et l’approche sur base modale, indispensable.

La résolution sur base modale sera utilisée par la suite pour déterminer les courbes de

fragilité.

5 Détermination de courbes de fragilité
La fragilité se définit comme la probabilité de défaillance sachant un évènement d’in-

tensité I (Eq. 5.38).

F (I) = P(υ≥ ϒ|I) (5.38)

Pour la notation utilisée ici :

• I correspond à la mesure de l’intensité sismique choisie p.111 comme étant le PGA.

• υ est l’indicateur de défaillance. Ils sont définis en concertation avec SNCF Réseau

comme le déplacement maximal de la voie et la diminution de l’indice de capacité

portante.

• ϒ correspond au seuil de défaillance pour υ. Il a été défini avec SNCF Réseau que ces

seuils étaient à laisser à l’appréciation de l’ingénieur de l’infrastructure. Néanmoins,

pour analyser la sensibilité à ce seuil, plusieurs seuils réalistes sont choisis. Pour le

déplacement maximal, trois seuils sont choisis : 10mm, 20mm et 40mm. Et pour la perte

de capacité portante, il est considéré trois seuils : 10%, 25% et 50%.

On considère ici que les courbes de fragilité sous sollicitations sismiques suivront la

forme d’une fonction de répartition de la probabilité log-normale. Classiquement, on consi-

dère la fragilité, comme modélisée par l’équation suivante (Eq.5.39) avec :

• Φ : la fonction de répartition log-normale

• I l’intensité sismique (PGA)
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• Am la fragilité médiane

• β l’écart type sur la fragilité

F (I) = P(υ≥ ϒ|I) = Φ

 ln(
I

Am
)

β

 (5.39)

Deux méthodes sont communément utilisées pour l’identification des estimateurs Âm

et β̂ : par régression [CORNELL et al., 2002] ou par maximum de vraisemblance [SHINOZUKA

et al., 2000].

On choisit ici de construire les courbes de fragilité par la méthode du maximum de

vraisemblance. Pour cela, on définit une grandeur statistique appelée la vraisemblance

(Eq.5.40), que l’on cherche à maximiser ([SHINOZUKA et al., 2000]).

L(Âm, β̂) =
N

∏
i
[F (I)]xi .[1−F (I)](1−xi) avec xi =


1 si υi > ϒ

0 sinon
(5.40)

(Âm, β̂) = argmax(Âm,β̂)
[L(Âm, β̂)] =⇒ (Âm, β̂) = argmin(Âm,β̂)

[− ln(L(Âm, β̂))] (5.41)

Pour cette métamodélisation, Âm et β̂ seront identifiés par maximum de vraisemblance

en utilisant la minimisation donnée par l’équation (Eq.5.41).

5.1 Application sur le pont exemple
Le but ici étant de balayer un ensemble large de PGA, Ak sera choisie à 20m/s2, valeur

volontairement très grande de manière à avoir un échantillon pour l’estimation :
• plus grand que la zone d’intérêt, située plutôt entre 0 m/s2 et 10 m/s2, qui est
aussi grand pour la France 1, mais permet de tester et valider la démarche et
regarder ses limites ;
• qui permet une bonne identification des courbes de fragilité qui peinent à se
construire avant 20 m/s2 du fait de la grande robustesse des ouvrages maçon-
nés, en particulier de celui choisi.

Afin d’avoir des échantillons conséquents sur lesquels construire les courbes de fragi-

lité, 27 PGA sont testées et chaque PGA génère 100 accélérogrammes. Les PGA utilisées

sont {0.5, 1, 1.5, 2, 2.5, 3, 3.5, 4, 4.5, 5, 5.5, 6, 6.5, 7, 8, 9, 10, 11, 12, 13, 14, 15, 16, 17, 18,
19 et 20}m/s2. De manière à ne tirer des courbes de fragilité que l’évolution de la fragilité

en fonction du PGA, la base de 100 accélérogrammes générés reste la même pour chaque

PGA, elle est simplement générée avec une amplitude plus importante. Cela à pour effet

1. Rappelons pour ordre de grandeur que le plus important séisme enregistré en Europe a permis d’enre-

gistrer une accélération de 6 m/s2, à Athènes en Grèce, le 7 septembre 1999
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de tenir compte uniquement de l’impact du PGA, et annule les autres impacts possibles

dus à une génération de signaux différents à chaque PGA.
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FIGURE 5.21: Visualisation des échantillons sur lesquels les courbes de fragilité sont construites
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FIGURE 5.22: Courbes de fragilité de l’aléa sismique
Les courbes de fragilité (Fig. 5.22) sont tracées avec leurs intervalles de confiance de

97.5%. Elles montrent que l’ouvrage considéré n’est pas très sensible aux aléas sismiques

exprimés au travers de la PGA. Elles démontrent aussi l’importance du choix de critère de

défaillance et du seuil défini.

Conclusion les courbes de fragilité pour les sollicitations sismiques
Les courbes de fragilités telles qu’exposées précédemment montrent que les sollicita-

tions pour la défaillance des ponts en maçonnerie face aux sollicitations sismiques sont

élevées. Une étude plus complète des paramètres de modélisation des ponts serait une

perspective à ces travaux pour définir une base de données des fragilités. Une seconde
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perspective serait de regarder les fragilités avec différents indicateurs d’intensités sis-

miques et d’autres indicateurs de défaillance des ponts.

6 Exemples de calculs sous mouvement de terrain et sous
poussée hydrodynamique de crue

6.1 Chargement dû aux mouvements de terrain
Les mouvements de terrain sont des phénomènes connus par SNCF Réseau. Une des

grandes causes de mouvement de terrain est l’aléa de retrait/gonflement des argiles.

L’étude de la géologie superficielle du territoire français permet de dire que des ouvrages

sont fondés sur des argiles. Les argiles sont sensibles aux variations d’hydrométrie et leur

volume change. Le problème étant que, lorsque des constructions sont situées sur ces

couches d’argiles, les mouvements de terrain induits peuvent les endommager.

Le BRGM a produit une cartographie des retraits/gonflements d’argile possibles. Cette

étude permet de se donner un ordre de grandeur des mouvements possibles et non de

donner une certitude sur les mesures et mouvements. Elle est d’une grande utilité pour

une première approche et pourra être complétée d’étude géologique supplémentaire

autour des ouvrages concernés.

Ici, la cartographie du BRGM (Fig.5.23) servira à donner les ordres de grandeur des

mouvements de terrain.
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Aléa fort

Exposition au retrait/gonflement des argiles - entrée en vigueur le 1er janvier 2020

Aléa moyen Aléa faible

FIGURE 5.23: Cartographie de l’exposition aux aléas de retrait et gonflement des argiles du BRGM

Dans cet exemple, le chargement de cet aléa sera modélisé par un déplacement

vertical imposé d’un appui (Fig.5.24). Pour le pont choisi, les deux quantités des critères

Déplacement vertical
 de l'appui

(a) Schéma de chargement (b) Cartographie d’endommagement à 9 cm de dépla-
cement

FIGURE 5.24: Chargement et endommagement pour un mouvement de culée.
de défaillance peuvent être suivies en fonction du déplacement vertical de chaque appui.
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Une équiprobabilité entre retrait et gonflement est considérée. Ainsi, une enveloppe du

maximum des quantités de défaillances pour retrait et gonflement sera considérée.

Les résultats pour le pont traité (Fig.5.25) montrent qu’il est possible de suivre l’évolu-

tion de l’indice de capacité portante et du déplacement. Pour ce cas précis, le déplacement

du tablier est plus critique pour mesurer la défaillance. On remarque sur la figure (Fig.5.25)

FIGURE 5.25: Évolution du rapport de capacité portante en fonction du déplacement vertical

que les courbes de déplacement positifs et négatifs sont identiques. Ce résultat est dû au

fait que le pont soit symétrique, ainsi le déplacement vertical positif d’un appui peut être

vu comme le déplacement vertical négatif de l’autre appui, et inversement.

6.2 Chargement dû aux aléas de crues
Les crues sont des aléas susceptibles d’endommager l’infrastructure. Plusieurs aléas

surviennent lors des crues : l’affouillement ; la rupture par poussée et la rupture par chocs

de corps solides contre l’ouvrage. L’affouillement est la perte de capacité portante du sol

due à l’érosion et le creusement de ce dernier par l’eau, alors que la rupture de l’ouvrage

survient avec l’augmentation de la poussée sur le profil du pont. Ces deux aléas sont

fortement corrélés. La modélisation de l’impact des affouillements sur les ponts est l’objet

d’une littérature abondante. Bien qu’important, cet aléa ne sera pas traité ici, sa cinétique

reste complexe [CHEVALIER et al., 2018], et son traitement mécanique ressemblerait

au calcul de mouvement de terrain. En revanche, le calcul d’ouvrages sous l’impact de

poussée des eaux sera traité, car il consiste en un excellent exemple de sollicitation d’aléa

naturel.

On peut écrire la force surfacique de poussée hydraulique (Fhydro(h)) comme l’équation

(Éq.5.42), avec h la hauteur, hmax la hauteur d’eau, Vmax la vitesse d’écoulement en surface

libre et ρhydro (développement en annexe p.164).
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Fhydro(h) = ρhydroV 2
hydro(h) = ρhydroV 2

max(
2hhmax−h2

h2
max

)2
(5.42)

(a)

Force de courant

(b)

(c)
FIGURE 5.26: Cartographie d’endommagement avant rupture

Dans l’étude menée ici, la densité du fluide (composé d’eau et de corps en suspension)

est considérée comme une constante. Comme première approximation, elle sera consi-

dérée comme égale à celle de l’eau (1000 kg.m−3), ne considérant ainsi aucun transport

de sédiment ou de quelconque autre corps. Les hauteurs d’eau ainsi que leur probabilité

d’occurrence ont été référencées par SNCF RÉSEAU et alimenteront ultérieurement l’étude.

Pour montrer la faisabilité obtenue par cette modélisation, un cas arbitraire sera choisi. La

hauteur d’eau est fixée à la clé de la voûte et la vitesse variera.

Grâce aux figures (Fig.5.27), on peut relever pour le pont test, une vitesse d’écoulement

d’eau qui entraîne la ruine du pont autour de 3.25m/s. L’endommagement du pont démarre

à partir d’un écoulement de 3m/s et on remarque que l’endommagement se concentre sur

la base du pont. On remarque ensuite une rupture de l’ouvrage par glissement, qui est

illustrée par l’accroissement brutal de déplacement dans la figure (Fig.5.27).

Conclusion
Dans ce chapitre, plusieurs calculs sous divers aléas naturels ont été effectués avec

succès. En premier lieu, un calcul sous sollicitations sismiques, avec deux méthodes, par

intégration temporelle et par résolution sur base modale est présenté. Le développement

de cette dernière méthode a nécessité de formuler un modèle d’oscillateur simple non-

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Exemples de calculs sous mouvement de terrain et souspoussée hydrodynamique de crue 141

(a) (b)
FIGURE 5.27: Évolution des indicateurs de défaillances (définis p.134) en fonction de la vitesse

maximale d’écoulement

linéaire représentant le comportement du pont en maçonnerie sous sa déformée modale.

Les calculs menés montrent que la méthode est bien applicable aux ponts en maçonnerie

jusque des niveaux de dégradationmoyens (de l’ordre de D=0.5). Au delà, les résultats sont

moins précis du fait du non-respect de l’hypothèse de non-changement de base modale

et de problématiques quant à la prise en compte de l’amortissement pour des structures

fortement endommagées (amortissement de Rayleigh). Cette méthode calcul est validée

et a été exploitée pour construire des courbes de fragilité, car elle permet de déter-

miner les quantités sur lesquels SNCF Réseau peut se baser pour établir la défaillance

du pont. De plus les calculs sont rapides, permettant de construire des courbes de fragilité.

En second lieu, deux calculs de pont en maçonnerie sont présentés sur des sollicita-

tions de mouvement d’appui et de force hydrodynamique de crue. L’application à ces deux

cas d’application montre la grande adaptabilité de ce modèle et permet d’ouvrir les pers-

pectives d’industrialisation en répondant à des préoccupations bien présentes pour la pré-

servation des ouvrages d’art.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



142 Calcul d’un pont en maçonnerie sous sollicitations sismiques et autres aléas naturels

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Conclusion de la deuxième partie
Cette partie démontre la robustesse et la capacité du modèle à calculer des ponts

en maçonnerie assisée soumis à des sollicitations d’aléas naturels variées. De plus, elle

propose un ensemble de développements permettant calculer des courbes de fragilité

de ponts en maçonnerie sous sollicitations sismiques. La majorité de cette partie se

concentre sur les sollicitations sismiques, puisque ce sont celles pour lesquelles le plus de

développements ont été effectués.

Dans un premier temps, une méthode de modélisation paramétrée des ponts en

maçonnerie a été définie. Cela permet de générer automatiquement des modélisations

de ponts (maillage, propriétés et lois matériaux et conditions aux limites). Cette génération

est utilisée pour modéliser trois ponts différents et valider sur un calcul statique deux

aspects : la modélisation des ponts et la méthode simplifiée de détermination de ce que

l’on a appelé l’indice de capacité portante. Ces deux outils permettent d’accélérer et de

simplifier grandement la modélisation et le calcul de ponts en maçonnerie. Une mise en

algorithme de cette modélisation est proposée en annexe (p.166).

Dans un deuxième temps, les développements concernant en maçonnerie sous

sollicitations sismiques sont présentés. D’abord, les chargements sismiques sont décrits

afin de poser et formuler la problématique. Ensuite, la méthode de résolution sur base

modale est expliquée. Puis, une loi de comportement d’oscillateur simple non-linéaire

est formulée sur la base de lois de comportements formulées pour le béton armé

([MOUTOUSSAMY, 2013], [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007], [F. RAGUENEAU, 1999]).

Cette loi de comportement permet de valider la méthode d’analyse modale non-linéaire

appliquée aux ponts en maçonnerie. Enfin, cette méthode de calcul sur base modale

utilisant le modèle d’oscillateurs simples est validée en comparant les résultats avec ceux

obtenus par résolution directe. On remarque que la résolution sur base modale permet

un calcul rapide et précis des ponts en maçonnerie, pour des niveaux d’endommagement

faibles à modérés. L’approche modale s’éloigne de l’approche directe, car les hypothèses

d’invariance de la base modale au cours du calcul et d’amortissement de Rayleigh ne

représentent plus la réalité du calcul lorsque l’endommagement devient élevé. En dépit de

cette limitation, la résolution sur base modale est validée, car elle permet d’effectuer un

grand nombre de calculs rapidement, ce qui est indispensable pour calculer des courbes
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de fragilité.

Dans un troisième temps, des courbes de fragilité sont calculées sur un pont exemple

avec les outils de calcul de ponts sous sollicitations sismiques développés plus tôt. Les

courbes de fragilité sont sensibles au seuil de défaillance choisi, surtout pour les dépla-

cements. La valeur de ces seuils étant définis réglementairement et liés à de nombreux

facteurs, ils sont laissés libres dans les outils développés afin que les ingénieurs puissent

les choisir.

Dans un dernier temps, des exemples de développements concernant d’autres aléas

naturels sont présentés. Ces derniers montrent que la modélisation offre une large

gamme d’utilisations possibles. Ces deux développements permettent aussi de penser

que la baisse de capacité portante et le déplacement sont deux critères de défaillances

pouvant être utilisés pour plusieurs aléas naturels.

Les développements de cette partie permettent permettent un cheminement depuis

la modélisation des ponts en maçonnerie jusqu’à là détermination de courbes de fragilité.

Pour le pont exemple choisi, les calculs statiques et les courbes de fragilité montrent que

ces développements pourront bien intégrés pour une utilisation par SNCF Réseau.

Les travaux menés dans cette partie peuvent être poursuivis sur différents aspects.

Tout d’abord, la modélisation des ponts en maçonnerie ne prend pas en compte tous

les types possibles. En effet, il manque à la modélisation proposée la prise en compte des

élégissements, des murs en aile, la courbure de certains ouvrages et le biais de certaines

voûtes. Un autre aspect de la modélisation qui pourra être amélioré est la modélisation

du remplissage. Une campagne de récolte de données sur ces matériaux de remplissage

permettra de réduire les incertitudes. Un dernier aspect de la modélisation à améliorer

est la prise en compte du sol environnant dans la modélisation, car le pont est intégré

dans cette masse de sols.

Ensuite, les calculs de ponts sous sollicitations sismiques peuvent être améliorés au

travers de la prise en considération des interactions sol/structure et des déphasages

de sollicitations entre piles. Un autre aspect de la résolution qui pourra être amélioré

est l’application de méthodes d’analyse sur bases modales enrichies par des modes

endommagés pour augmenter l’intervalle de dégradation admissible par la méthode.

Enfin, une étude sur l’utilisation de différents indicateurs de sollicitations sismiques et

indicateurs de défaillance pour améliorer les courbes de fragilité pourra être menée.
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Une autre perspective importante serait de travailler sur la sensibilité de la fragilité aux

variations des paramètres de modélisation afin de déterminer des bases de données de

fragilité et de tirer l’influence des paramètres de géométrie et de matériau sur la fragilité.

Ainsi, une classification des typologies de ponts en fonction de leurs fragilités pourra être

effectuée. Pour permettre de remplir cet objectif, un ensemble d’algorithmes a été écrit.
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Les enjeux de sécurité des circulations et de conservation du patrimoine nécessitent

des outils de calcul pour estimer la possible dégradation des ouvrages anciens face aux

aléas naturels qu’ils rencontreront. L’objectif de ces travaux était de construire des outils

permettant de calculer des ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas naturels. Les

modélisations développées sont suffisamment polyvalentes pour permettre d’autres

types de calcul et offrent la possibilité d’extraire des mesures de l’état des ouvrages, dont

la fragilité est une bonne illustration.

En premier lieu, une loi de comportement pour la maçonnerie assisée a été formulée.

Cette proposition de modèle s’appuie sur une investigation du comportement mécanique

de la maçonnerie assisée, ainsi qu’un état des lieux des types de modélisation pouvant

se prêter à la problématique de calcul de ponts en maçonnerie sous sollicitations d’aléas

naturels. Après une revue des cadres de modélisation existants pour la modélisation de la

maçonnerie et de structures en maçonnerie, celui dans lequel le problème est modélisé a

été choisi. Il s’agit de la mécanique des milieux continus de Cauchy avec l’hypothèse des

petites perturbations résolue par la méthode des éléments finis.

Une loi de comportement de la maçonnerie assisée est également formulée en

s’appuyant notamment sur les travaux de [M. KACHANOV, 1993], de [MARCIN, 2010] et

de [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007]. Il résulte de cette approche un modèle

macroscopique d’élasticité orthotrope couplée à un endommagement à trois plans fixes

qui induit du frottement interne sur les composantes de cisaillement de ces plans. La

manière dont on a procédé pour écrire ce modèle le rend explicite en endommagement et

implicite en frottement interne, mais avec des lois d’évolution unidimensionnelles pour la

plasticité et l’endommagement. Ces caractéristiques le rendent robuste et peu gourmand

en temps de calcul. Les résultats des tests de validation du modèle montrent sa bonne

capacité à reproduire le comportement de la maçonnerie assisée sous sollicitations

complexes. De plus, la régularisation en énergie effectuée permet de le rendre objectif au

maillage.

En deuxième lieu, la méthode de résolution de problèmes sismiques sur base modale

écrite par [CHOPRA et GOEL, 2002], [TATAIE, 2011] et utilisée par [STOCCHI et al., 2019] et

[LIMOGE, 2016] a été adaptée et implémentée pour la résolution de ponts en maçonnerie

sous sollicitations sismiques. Le fonctionnement de cette méthode repose sur la formu-

lation d’un modèle d’oscillateur simple non-linéaire, écrite en s’inspirant des modèles de

[MOUTOUSSAMY, 2013] et [DESMORAT, F. RAGUENEAU et PHAM, 2007]. On retrouve les mêmes

propriétés de robustesse et d’économie numérique que pour la loi de comportement de

la maçonnerie. Cette loi représentant les courbes de poussée progressive des ponts en

maçonnerie est validée par le test réalisé. Cette méthode permet d’effectuer rapidement

de nombreux calculs, et, couplée à la méthode simplifiée de détermination de l’indice de

capacité portante, elle offre un outil efficace pour construire des courbes de fragilité des
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ponts en maçonnerie soumis à des sollicitations sismiques.

En troisième lieu, des développements permettant de faciliter l’utilisation de ces tra-

vaux et leurs transferts vers l’ingénierie ont été effectués. Ainsi, la modélisation des ponts

en maçonnerie a été pensée et simplifiée pour être automatisée, ce qui donne naissance

à un outil de génération automatique de modélisation de ponts en maçonnerie (maillage,

lois et propriétés matériaux et conditions aux limites). De plus, des calculs de ponts en

maçonnerie soumis à d’autres chargements d’aléas naturels (hors aléas sismiques) ont

été présentés, un calcul d’un pont soumis à un mouvement de terrain, et un calcul d’un

pont soumis à une poussée hydrodynamique de crue. Ces deux calculs démontrent par

l’exemple la souplesse et la capacité d’ajout de nouvelles procédures de calculs et de

construction de courbes de fragilités sur d’autres aléas offertes par ces travaux.

En parallèle, ces développements ont été introduits dans un cadre numérique ouvrant

la voie pour l’automatisation de ces calculs (p.166). De plus, pour élargir l’automatisation

de la méthode, un métamodèle reliant les paramètres mesurables par l’ingénieur sur une

maçonnerie et les paramètres de la loi de comportement formulée a été calculé (p.171). Ce

dernier évitant l’identification manuelle de ces paramètres. Ces deux développements qui

permettent de simplifier de nouveau l’utilisation de lamodélisation sont décrits en annexe.

Les résultats de ces travaux permettent donc de répondre aux besoins de SNCF

Réseau concernant le développement d’outils de calculs de ponts en maçonnerie sous

sollicitations sismiques, d’autres aléas naturels et de calcul de capacité portante. De plus,

ils rendent ces outils simples d’utilisation et évitent des manipulations délicates. Ces

travaux répondent ainsi aux exigences de la problématique formulée entre SNCF Réseau

et le LMT. Ce travail reflète ainsi la coopération entre ces deux structures, l’une sur un

terrain lié à l’ingénierie et l’expertise et l’autre sur le terrain de la méthode scientifique.

Comme tout travail de recherches, celui-ci ouvre de nombreuses perspectives.

• La loi de comportement formulée pour la maçonnerie assisée est tout à fait adaptée

à la problématique de ces travaux. Néanmoins, comme cela a déjà pu être expliqué

p.77, plusieurs voies d’amélioration se dessinent pour une utilisation plus polyva-

lente. La première concerne la prise en compte d’autres éléments du comportement

mécanique qui n’ont pas été pris en compte dans la formulation présentée dans ce

document comme la dégradation des briques en compression par des mécanismes

d’écrasement et d’instabilités induites par les fissures (Fig.5.28b), et le frottement en

traction dans la direction longitudinale des briques (Fig.5.28a).

La seconde perspective sur la loi de comportement de la maçonnerie assisée serait

de travailler les problématiques de couplage entre l’endommagement du système de

fissures (d1, d2, d3) et l’endommagement de cisaillement, dont la relation est postulée,

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



150

(a) Courbes de traction simple (Essais de
[BACKES, 1985] et image de [LOURÈNÇO,

1996])

(b) Courbes en compression simple (Essais de [AUGENTI
et ROMANO, 2008]). En bleu la compression est parallèle

aux joints horizontaux et en rouge la compression est

normale au plan horizontal.

FIGURE 5.28: Illustrations des comportements uniaxiaux en traction et compression

et mériterait d’être validée. Pour cela, une campagne d’expérimentation numérique

pourrait permettre de relier ces deux quantités avec des études en cisaillement

après endommagement.

• La maçonnerie assisée n’est pas le seul appareil de maçonnerie présent parmi les

ouvrages d’art en maçonnerie. Un autre modèle de maçonnerie, pour les appareils

opus incertum par exemple pourra être formulé. Une première proposition de piste

consisterait en une adaptation de modèles pour le béton, par exemple [DESMORAT,

GATUINGT et F. RAGUENEAU, 2007] ou [VASSAUX, 2015], car ce type de maçonnerie

possède la même propriété d’endommagement que le béton qui consiste en l’inexis-

tence de plans de fissuration a priori et la première fissuration a pour normale la

direction d’extension maximale, comme pour le béton.

• La modélisation et les calculs des ponts en maçonnerie présentés dans la seconde

partie sont tout à fait adaptés à la problématique de SNCF Réseau, et les résultats

montrent les atouts de ces méthodes que sont la rapidité de calcul, la robustesse

et la capacité à représenter un grand nombre de comportements et à effectuer un

grand nombre de calculs en un temps raisonnable. Mais ces développements mé-

ritent d’être améliorés pour en pérenniser le fonctionnement et en assurer la validité.

Des questions sont encore ouvertes à la rédaction de ce manuscrit. Il y a d’abord l’ac-

tualisation ou l’enrichissement de la base modale en cours de calculs pour assurer

la validité des résultats de la résolution sur base modale même pour des endomma-

gements importants. Et il y a aussi l’amélioration du calcul de l’amortissement et son

actualisation en cours de calcul. En dehors de ces deux questions qui font l’objet de

recherches actives, et auxquelles les travaux présentés ici ne peuvent se soustraire,

des axes de développements sont encore possibles.
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Tout d’abord, la validité des résultats de calcul de ponts soumis à des sollicitations

sismiques présentés dans la deuxième partie reste à confronter à des essais.

1. Des essais sur ponts réels pourront être faits. Il faudrait inspecter le pont et

déterminer ses caractéristiques vibratoires à l’aide d’une campagne d’analyse

modale opérationnelle.

2. Des essais de sollicitation cycliques ou vibratoires permettraient de valider ou

invalider la méthode et favoriseraient de futurs développements sur les calculs

sur base modale.

Par ailleurs, les calculs ont été menés dans une seule direction de sollicitations

sismiques, il serait intéressant de poursuivre le développement pour prendre en

compte les sollicitations sismiques dans les trois directions.

De surcroît, aucun développement sur l’interaction sol-structure et sur le déphasage

des sollicitations par appui (typique des structures multi-supportées) n’a été consi-

déré. De futurs travaux avec ces considérations pourront accroître la qualité des ré-

sultats et la polyvalence des outils de calculs de ponts en maçonnerie.

Ensuite, la modélisation des ponts utilisée ici néglige certains éléments structuraux.

Il faudrait soit reprogrammer l’algorithme de création de maillages en rajoutant les

élégissements ou d’autres éléments structuraux, soit montrer que leurs effets sont

négligeables pour les calculs considérés.

Enfin, une amélioration de la connaissance des matériaux de remplissage est indis-

pensable pour progresser sur le calcul des ponts en maçonnerie, car il constitue une

grande partie du volume d’un pont et pourtant, a piori, sa constitution et ses proprié-

tés sont inconnues.

• Concernant le calcul des courbes de fragilité, un choix pragmatique en concertation

avec SNCF Réseau a été fait dans ces travaux, s’agissant de considérer la PGA comme

mesure de l’intensité sismique et le déplacement de la voie et la réduction de la capa-

cité portante comme critère de défaillance. Pour s’assurer de la validité de ces choix,

il est nécessaire de poursuivre les études pour déterminer quels sont les critères de

défaillances et les mesures d’intensité sismique les plus pertinents pour le calcul des

ponts en maçonnerie. Une étude sur ces paramètres pourra informer sur le meilleur

couplage critère de défaillance / intensité sismique pour le calcul des courbes de fra-

gilité.

Outre les perspectives de développement des travaux présentés, il est bon de rappeler

que ces travaux sont ancrés dans un projet plus grand, pour lequel des perspectives sont

nées.

• Dans un premier temps, un chaînage complet des paramètres de la maçonnerie à la

fragilité des ponts en maçonnerie a été proposé. Cet algorithme pourra être utilisé

pour effectuer une analyse de sensibilité de la fragilité, c’est-à-dire, explorer l’impact

d’une variation de la géométrie, ou des propriétés mécaniques, sur la fragilité. Cela
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donnera deux informations importantes. La première est la définition de classes de

fragilité de ponts. Il sera en effet possible de définir les intervalles de paramètres

géométriques et matériaux qui sont parmi les ponts les plus fragiles. La deuxième

est l’impact du vieillissement ou d’un renforcement sur la fragilité.

• Dans un second temps, le développement en collaboration avec des économistes

du transport de la criticité (explorée avec [TISSERAND et M. RAGUENEAU, 2019] et

[TISSERAND et M. RAGUENEAU, 2020]) permettra de déduire d’une fragilité de com-

posants d’infrastructures, la probabilité de défaillance d’un réseau et, par analyse

économique, le coût pour les différentes parties prenantes au transport de cette

défaillance. Le but étant de classer et prioriser les risques et donner aux décideurs

publics les éléments économiques de gestion des risques basés sur la fragilité.

• Dans un troisième temps, les mêmes développements que ceux montrés dans ce

document pourront être effectués pour les autres composants d’infrastructure. Des

études reliant les paramètres accessibles à l’ingénieur des autres types de ponts, de

tunnels, ou des composants de voie, à leurs fragilités conduiront à une meilleure

connaissance des risques pour les transports publics.
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Annexe A
Étude de la dissipation de
l’endommagement du modèle
maçonnerie
Dans le cadre du modèle formulé pour la modélisation de la maçonnerie (p.55), il

faut montrer la positivité de la dissipation (Eq.A.1). Pour cela, une composante de cette

dissipation sera isolée Y1ḋ1. On sait que ḋ1 ≥ 0, alors il faut montrer que Y1 ≥ 0.

Ddamage = Y1ḋ1 +Y2ḋ2 +Y3ḋ3 (A.1)

Y1 = ρ
∂Ψ?

∂d1
=

1
2
< σ1 >

2
+
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1
2
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Les termes quadratiques sont toujours positifs, et il convient de traiter les cisaillements

indépendamment. On obtient donc la condition suivante (Eq.A.3)

Y1 ≥ 0 si,
1
2

(
σπ

6

)2

G12

∂

∂d1
[

1
g12(d1,d2)

]≥ 0 et donc si,
∂

∂d1
[

1
g12(d1,d2)

]≥ 0 (A.3)

Or, g12(d1,d2) =
A166d1+A266d2

1+A166d1+A266d2
, étant une fonction croissante monotone de l’endom-

magement,
∂

∂d1
[ 1

g12(d1,d2)
] ≤ 0. On remarque donc que la forme du couplage pose une

problématique de positivité de la dissipation. Il va donc falloir trouver une condition

permettant une positivité de la dissipation, qui sera imposée numériquement.
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Pour cela, si l’on reprend les termes de cisaillement de Y1, on revient à :

1
2

(
σ6−σπ

6

)2 A166

G12
+

1
2

(
σπ

6

)2

G12

∂

∂d1
[

1
g12(d1,d2)

]≥ 0 (A.4)

On a :

∂

∂d1
[

1
g12(d1,d2)

] =− A166

(A166d1 +A266d2)2 (A.5)

Ce qui implique que l’on étudie :
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Ce qui se simplifie en :
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2− (σπ
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Ce qui revient à étudier :[
(σ6−σ

π

6)
2 (A166d1 +A266d2)

2− (σπ

6)
2
]
≥ 0 (A.8)

Qui, au travers des lois d’états, peut se réécrire :

(ε6)
2− (ε6− ε

π

6)
2 ≥ 0 (A.9)

Cette condition peut être écrite pour chaque composante de cisaillement :

(ε6)
2− (ε6− ε

π

6)
2 ≥ 0 (A.10)

(ε5)
2− (ε5− ε

π

5)
2 ≥ 0 (A.11)

(ε4)
2− (ε4− ε

π
4)

2 ≥ 0 (A.12)

Par conséquent, deux conclusions peuvent être tirées de cette étude de la positivité.

D’une part, il est nécessaire de poser une condition, soit celles données par les équations

(Eq.A.10 à A.12), soit surYi, en contrôlant queYi≤ 0 =⇒ ḋi = 0. D’autre part, la mise en place

de ces conditions est rendue nécessaire par la forme du couplage entre endommagement

et frottement interne. La recherche d’autres formes pourra permettre de se dispenser de

conditions.
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Annexe B
Validation de la régularisation en
énergie
Dans cette annexe, un test de validation de la régularisation (p.62) en énergie est effec-

tué. Seront comparées ici deux campagnes de test de traction verticale sur une barre de

0.1*0.1*1.1m, la figure (B.1) montre les deux barres testées lors d’une campagne d’essai.
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Elément endommageant

110 éléments 11 éléments

FIGURE B.1: Illustration des deux barres testées pour valider la régularisation

On peut voir que les barres testées sont des barres purement élastiques, à l’exception

d’un élément en rouge sur la figure, qui possède la loi de comportement de la maçonnerie

formulée dans la première partie de ce manuscrit. Une première campagne est réalisée

avec les mêmes propriétés sur tous les éléments, notamment, les mêmes χ1, χ2 et χ3

indiquant ainsi que la régularisation n’est pas faite. Un essai de traction simple sur les

deux barres est effectué. Ensuite, une seconde campagne est le même que le premier,

mais avec χ1, χ2 et χ3 correspondants à une régularisation en énergie.

Les tableaux (Tab.B.1 et B.2) montrent les paramètres matériaux choisis par la modéli-

sation avec et sans régularisation.
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Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

élastiques de limite élastique

E1 2 GPa K1 1.E−4

E2 1 GPa K2 1.E−4

E3 2.5 GPa K3 1.E−4

ν12 0.2 β12 0.5

ν13 0.2 β13 0.5

ν23 0.15 β23 0.5

G12 1 GPa β21 0.5

G13 1.4 GPa β31 0.5

G23 1 GPa β32 0.5

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

d’endommagement de frottement

χ1 280 µ1 0.1

χ2 280 µ2 0.1

χ3 280 µ3 0.1

A16 0.5 a1 1.E−4

A155 0.5 a2 1.E−4

A244 0.5 a3 1.E−4

A266 0.5 b1 1.E8

A355 0.5 b2 1.E8

A344 0.5 b3 1.E8

Tableau B.1: Récapitulatif des paramètres pour les essais de validation sans régularisation

Les résultats de deux campagnes (Fig.B.2 et B.3), montrent que la régularisation en

énergie rend le comportement en traction simple identique, quelle que soit la densité de

maillage. La régularisation telle que formulée page 62 est donc validée.
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Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

élastiques de limite élastique

E1 2 GPa K1 1.E−4

E2 1 GPa K2 1.E−4

E3 2.5 GPa K3 1.E−4

ν12 0.2 β12 0.5

ν13 0.2 β13 0.5

ν23 0.15 β23 0.5

G12 1 GPa β21 0.5

G13 1.4 GPa β31 0.5

G23 1 GPa β32 0.5

Paramètres Valeurs Paramètres Valeurs

d’endommagement de frottement

G f1 20 J/m2 µ1 0.1

G f2 20 J/m2 µ2 0.1

G f3 25 J/m2 µ3 0.1

A16 0.5 a1 1.E−4

A155 0.5 a2 1.E−4

A244 0.5 a3 1.E−4

A266 0.5 b1 1.E8

A355 0.5 b2 1.E8

A344 0.5 b3 1.E8

Tableau B.2: Récapitulatif des paramètres pour les essais de validation avec régularisation
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FIGURE B.2: Comparaison des courbes de traction simple pour une barre de 11 éléments et une
barre de 110 éléments, sans régularisation en énergie.
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FIGURE B.3: Comparaison des courbes de traction simple pour une barre de 11 éléments et une
barre de 110 éléments, avec régularisation en énergie.
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Annexe C
Écriture de la force de courant pour
le chargement de crue
On suppose ici que le cours d’eau sous le pont est modélisable comme un écoulement

en surface libre d’un fluide visqueux (de viscosité µ) homogène de densité ρ, s’écoulant sur

un plan incliné d’angle α << 1. Pour une question de simplification, on supposera ici que

la profondeur est identique en tout point du cours d’eau (forme rectangulaire du cours

d’eau).

L’écoulement de l’eau est modélisé par l’équation de Navier-Stokes dans le cas de

fluides newtoniens (Eq.C.1), avec~v le vecteur vitesse, ~p le vecteur pression et ~g la gravité.

ρ

[
∂~v
∂t

+~v.∇~v
]
=−∇~p+µ∇

2~v+ρ~g (C.1)

Dans notre cas ρ

[
∂~v
∂t

+~v.∇~v
]
= 0, car le régime d’écoulement est considéré comme per-

manent. On obtient par projection sur x, y et z et en considérant que la pression à la surface

libre est nulle :

ρgsin(α)+µ
∂2v(z)

∂z2 = 0 (C.2)

En intégrant deux fois cette expression et en posant comme conditions aux limites que

la vitesse est nulle au fond du cours d’eau et qu’il n’y a pas de frottement avec l’air, on

obtient la relation suivante dans laquelle hmax représente la hauteur d’eau (Eq.C.3).

V (z) =
ρgsin(α)(2hmax− z)z

2µ
(C.3)
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Cette relation peut être simplifiée dans son écriture en posant Vmax =
ρgsin(α)(h2

max)

2µ
, on

obtient donc ainsi la relation (Eq.C.4).

V (h) =
ρgsin(α)(2hmax− z)z

2µ
=Vmax(

2zhmax− z2

h2
max

) (C.4)

Maintenant que l’on connaît la forme de la vitesse du courant, on peut en déduire une

force F(z) par l’équation suivante (Eq.C.5).

F(z) = ρV 2(z) = ρV 2
max(

2zhmax− z2

h2
max

)2
(C.5)

Dans le cadre de cette modélisation, la force du courant appliquée sur la paroi du pont

en maçonnerie sera donc de forma parabolique, le profil de force évolue en fonction de

trois paramètres : ρ, Vmax et z. La figure suivante (Fig.C.1) donne la forme du profil de force

sur une coupe d’un pont.

FIGURE C.1: Profil de force hydrodynamique sur un profil de pont en maçonnerie
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Annexe D
Mise en algorithme des travaux
Un algorithme pour automatiser le maillage peut être proposé. Il est écrit sous Matlab

pour l’instant, mais sera réécrit sous Python afin de garantir une cohérence sur les outils

utilisés. Cet outil écrit le script de Cast3m, qui fera la modélisation. Ainsi, un logigramme

simplifié de l’algorithme de construction des maillages est illustré dans la figure (Fig.D.1).
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Demande à l'utilisateur :
Définition du nombre de voûte N

Demande à l'utilisateur :
Paramètres des culées et la largeur du pont

Demande à l'utilisateur :
Les paramètres de la i ème voûte

Dessin des contours de la voûte i et de
ses piédroits et maillage des surfaces

Dessin des contours des tympans et maillage de la surface

Extrusion des voûtes sur toute la largeur du pont

Extrusion des tympans en trois parties : une première de l'épaisseur des
tympans, une seconde de la largeur du pont moins deux fois l'épaisseur

des tympans, et une troisième fois de l'épaisseur des tympans.

Pour i allant de 1 à N

Pour i allant de 1 à N

Maillage d'un pont en maçonnerie

FIGURE D.1: Logigramme simplifié de l’algorithme de création des maillages
Pour poursuivre l’algorithme d’automatisation, un bloc pour la définition des lois maté-

riaux est ajouté juste après la création des maillages. Son logigramme est donné ici dans

un effort d’exhaustivité (Fig D.2).
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Définition de la loi de comportement maçonnerie
pour les tympan, les voûtes et les piédroits

Définition de la loi Drucker-Prager parfait
pour le remplissage

Calcul des vecteurs de rotations pour le
modèle maçonnerie

Demande à l'utilisateur 
OU 

import de la base de données d'identification
les paramètres matériaux.

Déclaration des paramètres matériaux.

Définition des lois de comportement et
de leur paramètres

FIGURE D.2: Logigramme simplifié de l’algorithme définition des lois matériaux
Là aussi, cela peut se traduire par un bloc dans l’algorithme de génération automatique

de modélisations. Un bloc sur l’application des conditions aux limites est illustré dans la

figure suivante (FigD.3).
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Extraction des surfaces sous les piles et des
surface latérales des culées

Application des conditions aux
limites sur ces surfaces.

Application des conditions aux
limites

FIGURE D.3: Logigramme simplifié de l’algorithme de l’application des conditions aux limites
La modélisation des ponts en maçonnerie au travers d’un algorithme dédié est pos-

sible. Cette démarche d’automatisation des modélisations est intéressante pour une en-

treprise comme SNCF RÉSEAU, car les ingénieurs peuvent ainsi se concentrer sur l’essen-

tiel : l’analyse des résultats. L’algorithme développé est schématisé par la figure suivante

(Fig.D.4). Ce type d’algorithme nécessite de faire de la métaprogrammation, programmer

un script pour programmer un script. Ici, un script écrit sur MATLAB permet d’écrire au-

tomatiquement les scripts de CAST3M en fonction des paramètres d’entrée pour générer

une modélisation.

Demande des paramètres à l'utilisateur

Création du maillage

Application des lois de comportement

Application des conditions aux limites

FIGURE D.4: Schéma simplifié de l’algorithme de génération de modélisation
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Maintenant que cet outil est créer et fonctionnel, il reste à appliquer les chargements

souhaités et résoudre.

Cette section peut faire l’objet d’une mise en algorithme pour automatiser la mise en

place de la méthode de résolution sur base modale. La figure (Fig.D.5) montre un logi-

gramme simplifié de l’algorithme permettant la préparation de la méthode pour ensuite

passer sur le calcul de courbes de fragilité.

Import de la modélisation du pont

Analyse de la base modale :
Fréquences propres jusque 50Hz

Modes propres
Masse généralisée

Déplacements généralisés

Sélection de N modes participant dans la
direction x

Détermination des courbes de poussée
progressive du mode i dans la direction x

Identification des oscillateurs simples et
des lois d'évolution des critères de

défaillance

p
de courbes de fragilité

Boucle sur les N modes

Préparation à la détermination

FIGURE D.5: Schéma simplifié de l’algorithme de préparation au calcul de courbes de fragilité.
Un algorithme sur le calcul des courbes de fragilité peut être écrit et venir compléter la

suite d’algorithme permettant un calcul automatique de ponts en maçonnerie sous sollici-

tations sismiques. La prochaine figure (Fig.D.6) montre un logigramme simplifié de ce bloc

d’algorithme.
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Import des N oscillateurs
simples dans la direction x.

Demande à l'utilisateur : 
- taille de l'échantillon E
- paramètres de génération des
accélérogrammes
-les seuils des défaillances

Génération de
l'accélérogramme i

Calcul de la réponse de
l'oscillateur j pour
l'accéléroramme i

Recombinaison de la réponse
pour l'accélérogramme i

Calcul de la courbe de fragilité
par maximum de vraisemblance

j : boucle sur les N modes

i : boucle sur la taille E

Détermination des courbes
de fragilité

FIGURE D.6: Schéma simplifié de l’algorithme de calcul des courbes de fragilité.
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Annexe E
Proposition d’une procédure
d’identification et d’un métamodèle
pour les paramètres du modèle
formulé
Synthèse : L’identification des paramètres d’un modèle se fait à partir d’essais ou de procédure
d’homogénéisation sur un volume élémentaire représentatif.

Après une brève revue des procédures d’identifications existantes et utilisées pour la maçonne-

rie, une proposition d’identification des paramètres sur une campagne d’essais virtuels est faite.

À partir de cette proposition est extraite une base de données sur laquelle est faite une méta-

modélisation permettant de tirer plus rapidement et plus facilement les paramètres matériaux

à l’aide des paramètres de l’essai virtuel.

Les résultats montrent que les paramètres élastiques se prêtent bien à la métamodélisation,

mais les paramètres non linéaires sont moins bien représentables.
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Introduction
Le modèle maçonnerie formulé a besoin de paramètres matériaux. Ces derniers

peuvent être identifiés par des essais en laboratoire, par formule analytique (homogénéi-

sation analytique) ou par virtual testing (simulation numérique d’un essai). L’identification

des paramètres matériaux, surtout lorsqu’il s’agit de paramètres influant sur des méca-

nismes non linéaires, comme l’endommagement ou le frottement interne, peuvent être

difficiles à atteindre par des méthodes d’homogénéisation classique, d’où la nécessité de

développer un outil d’identification de paramètres.

L’identification de ces paramètres est proposée ici. Tout d’abord, les différentes mé-

thodes d’identification de paramètres sont brièvement expliquées. Ensuite, l’outil déve-

loppé pour identifier le paramètre du modèle formulé précédemment est présenté. Enfin,

une base de données sous forme de surface de réponse est construite afin de gagner en

robustesse et en rapidité d’exécution.

1 État de l’art desméthodes d’identification des paramètres de
la maçonnerie.
L’identification des paramètres matériau est indispensable pour l’utilisation de mo-

dèles. Deux voies d’identification des paramètres s’ouvrent : par résultats d’expérimen-

tation (réelle ou virtuelle) et par utilisation d’un modèle d’homogénéisation (empirique ou

basé sur une théorie physique).

1.1 Identification des paramètres matériau par résultats d’essai
À condition que les paramètres choisis soient accessibles aux moyens d’essais, il est

possible d’identifier des paramètres d’un modèle par identification sur les résultats de cet

essai.

Les essais réels peuvent être complexes et difficiles à mettre en place, mais n’imposent

pas d’hypothèse de comportement sur les échantillons. L’expérimentateur peut ainsi

observer de nouveaux phénomènes. En revanche, il nécessite un lourd travail en amont.

Ce que l’on souhaite mesurer détermine les moyens expérimentaux à mettre en œuvre.

Les essais peuvent être coûteux et longs. En ce qui concerne la maçonnerie, de nombreux

essais réels ont permis de classifier le matériau et ses mécanismes ([PAGE, 1981], [BACKES,

1985], [ANTHOINE, MAGONETTE et MAGENES, 1995], [VERMELTFOORT, RAIJMAKERS et JANSSEN,

1993], [DHANASEKAR, PAGE et KLEEMAN, 1985], [DOMEDE, 2006], [SALMANPOUR, MOJSILOVIĆ et

SCHWARTZ, 2015], [SILVA, DALLA BENETTA et al., 2014]), de valider les modèles formulés ([AN-

THOINE, 1995], [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997]) et d’identifier des paramètres pour des

calculs ponctuels ([DOMEDE, 2006], [DOMEDE, SELLIER et STABLON, 2013], [PELÀ, 2009]). Pour
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la maçonnerie, les essais réels ont un avantage, ils prennent en compte naturellement les

défauts de mise en œuvre et la complexité et la variabilité des matériaux constituants.

En revanche, deux inconvénients sont que : les essais sont longs et coûteux ; et, la

variabilité des résultats (due à la variabilité des matériaux et des conditions aux limites)

étudiés et les défauts de mis en œuvre, sont difficilement contrôlables et rendent les ré-

sultats imprécis et demandent un nombre d’essais important pour réduire les incertitudes.

Les essais virtuels se sont développés avec le calcul numérique. Ils nécessitent de

connaître, ou de postuler, un certain nombre d’hypothèses pour concevoir les échantillons.

Ainsi, les échantillons correspondent à un ensemble de paramètres d’une modélisation. Il

faut aussi identifier ces paramètres, et définir les modèles utilisés. Ils sont utilisés pour dé-

terminer les paramètres de modèles matériaux pour un coût réduit. Ils permettent de

contrôler l’influence de certains paramètres des échantillons sur les paramètres maté-

riaux. Ils ont rarement été utilisés pour la maçonnerie ([STABLON, 2011], [MORENO REGAN,

2016]). Les avantages principaux sont que le coût d’expérimentation est réduit et que l’on

maîtrise les variabilités des essais. L’inconvénient est que la qualité de l’identification des

paramètres est contrainte à la qualité de modélisation des échantillons.

Les essais donnent en général beaucoup d’information. Ils permettent une identifica-

tion directe des paramètres, mais aussi une identification des paramètres de mécanismes

non linéaires par minimisation (en minimisant l’erreur entre la prédiction modèle et le ré-

sultat d’essai). En revanche, pour des matériaux bien connus dont on doit identifier des

phénomènes linéaires (comme l’élasticité), une méthode d’homogénéisation robuste peut

être suffisante.

1.2 Identification des paramètres matériau par homogénéisation (identifi-
cation analytique)

On souhaite obtenir un comportement mécanique globale à partir d’un échantillon

avec des comportements locaux. Beaucoup de travaux empiriques et théoriques ont été

menés dans le but de trouver des relations d’homogénéisation des comportements.

D’une manière générale, les changements d’échelles se font soit par homogénéisation,

passage de l’état local à l’état global, soit par localisation, passage de l’état global à l’état

local. Dans le cadre de la mécanique, les états sont très souvent des états de contraintes

ou de déformation (tout le moins dans l’hypothèse des petites perturbations qui nous

intéresse).

Si l’on note respectivement E et Σ les états des déformations et de contraintes homo-

généisés, A et B les opérations d’homogénéisation de déformations et de contraintes, A−1

et B−1 les opérateurs de localisation de déformation et de contraintes et, ε et σ les défor-

mations et contraintes à l’état local, il est possible d’écrire les équations (Eq.E.1 et E.2).
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E = A : ε (E.1)

Σ = B : σ (E.2)

Il s’agit maintenant de donner une loi entre ε et σ pour effectuer l’homogénéisation

en déformation ou en contraintes. Lorsque plusieurs phases sont présentes, l’homogénéi-

sation est une moyenne sur un volume élémentaire représentatif des comportements lo-

caux. Ce volume élémentaire représentatif (VER) est un élément essentiel puisqu’il doit être

suffisamment simple pour permettre le calcul analytique et suffisamment étendu pour re-

présenter correctement le matériau (au même titre qu’en statistique descriptive la taille

des échantillons doit être suffisamment importante pour être représentatif). On définit

souvent le VER comme étant un volume A(x) de centre x et de taille e tel que l’on peut

écrire la conservation suivante (Eq.E.3).

A(x) = A(x+ e) (E.3)

L’homogénéisation peut donc se faire en déformation ou en contraintes. Ce qui donne

naissance aux bornes de Reuss et Voigt qui considèrent soit une déformation homogène,

soit une contrainte homogène. Une vision phénoménologique de cette homogénéisation

revient à considérer deux ressorts, soit en série, soit en parallèle. Il est aussi possible de

déterminer que ces deux bornes constituent deux extremums énergétiques du système.

Une utilisation des bornes de Reuss et Voigt est faite par l’Eurocode 6 [EUROPEAN COMMIT-

TEE FOR STANDARDIZATION, 2005] et par le code canadien [UNIFORM BUILDING CODE, 1997].

D’autres bornes existent, telles que les bornes de Hashin-Strickmann, qui sont basées

sur l’estimateur de Hashin-Strickmann, avec pour matrice le composant le plus faible, ou

pour matrice, le composant le plus fort. Cette méthode d’homogénéisation donne des

bornes plus resserrées que celles de Reuss et Voigt, mais pour des matériaux hétérogènes

complexes, elles restent plus difficiles à calculer.

Enfin, des schémas d’homogénéisation basés sur les tenseurs d’Eshelby existent

(Schéma auto-cohérent, schéma dilué et schéma de Mori-Tanaka) ([BORNERT, BRETHEAU et

GILORMINI, 2006]). Des comparaisons entre tous ces schémas d’homogénéisation ont déjà

été effectuées. Il s’avère que ces schémas restent très utiles et simples d’utilisation pour

l’homogénéisation de tenseurs élastiques, mais deviennent presque inopérants pour des

phénomènes non linéaires.

En ce qui concerne la maçonnerie, plusieurs travaux d’homogénéisation des méca-

nismes élastiques ([PIETRUSZCZAK et NIU, 1992], [ANTHOINE, 1995], [STEFANOU, SULEM et

VARDOULAKIS, 2008], [CECCHI et SAB, 2002], [PANDE, LIANG et MIDDLETON, 1989]) et des

mécanismes non linéaires ([ZUCCHINI et LOURÈNÇO, 2004], [K. SAB, 2003], [ADDESSI, SACCO
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et PAOLONE, 2010], [QUINTEROS, OLLER et NALLIM, 2012], [LOURÈNÇO, MILANI et ZUCCHINI,

2009], [SACCO, 2009], [LOPEZ et al., 1999],) ont été effectués. Mais, comme dans le cas

de [STABLON, 2011], il semble qu’aucun de ces schémas d’homogénéisation ne soit suffi-

samment robuste et fiable pour répondre au problème d’identification de paramètres de

modèle formulé précédemment.

Au final, cette brève revue des méthodes d’homogénéisation et d’identification de pa-

ramètres homogénéisés permet de choisir le virtual testing pour identifier les paramètres

de notre modèle de maçonnerie.

2 Développement d’un outil de modélisation d’échantillon de
maçonnerie
L’outil d’identification de paramètres développé ici est basé sur le virtual testing. La

première tâche est donc de définir un échantillon représentatif paramétré de la maçon-

nerie. La seconde sera de présenter les tests effectués et la procédure d’identification de

paramètres. Enfin, une validation sur un échantillon de maçonnerie sera effectuée.

2.1 Définition d’un échantillon représentatif de maçonnerie
Tout d’abord, il convient de définir dans quel cadre de modélisation décrire l’échan-

tillon de maçonnerie. Comme déjà évoqué dans la section traitant du choix du cadre de

modélisation (1), la résolution par la méthode des éléments finis est la plus adaptée à

ce type de problème puisque l’on cherchera d’abord les paramètres élastiques, puis les

mécanismes non linéaires. De plus, la possibilité d’effectuer un chaînage de calculs aux

éléments finis dans le même code (Cast3m) pour effectuer l’identification des paramètres

et le calcul structure est un argument pragmatique pour étayer ce choix.

Cette résolution par éléments finis se fera dans Cast3m pour des raisons de simplicité

et de cohérence avec le modèle maçonnerie formulé, lui aussi implanté dans Cast3m. elle

se fera en 3 dimensions, puisque les paramètres recherchés sont dans ces trois dimen-

sions.
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FIGURE E.1: Exemple d’échantillon de maçonnerie

Pour définir un échantillon représentatif, une étude surmes paramètres élastiques (Fig.

E.2), grâce à un ensemble de chargements simples (FigE.3), a permis de comprendre l’évo-

lution de l’erreur d’un échantillon tronqué par rapport à un échantillon référence beaucoup

plus grand (30 blocs) (Eq.E.4). Néanmoins, pour que les tests numériques restent viables, il

ne fallait pas que le nombre d’éléments de la simulation rende le calcul trop coûteux. Dans

l’équation (Eq.E.4), P représente un paramètre élastique (les modules d’Young, coefficients

de Poisson et modules de cisaillement ont été testés), P(N) est le paramètre mesuré pour

N blocs et P(30) est le paramètre élastique pour 30 blocs.

err =
P(30)−P(N)

P(30)
(E.4)

La figure (Fig. E.2) permet de voir qu’à partir de 3 inclusions, l’estimation est correcte

FIGURE E.2: Erreur relative d’estimation des modules d’Young, coefficients de Poisson et modules
de cisaillement en fonction du nombre de blocs (inclusion)
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(≤ 5%), mais qu’à partir de 5 blocs, l’estimation est excellente (≤ 3%). L’estimation étant

correcte, et le temps de calcul plus proche de l’objectif, un échantillon à 3 blocs sera choisi.

Cet échantillon étant constitué de mortier (en rouge sur Fig. E.1) et de blocs (en bleu

sur Fig. E.1), il faut définir les modèles de comportement de chaque constituant. Comme

évoqué dans (1), les mortiers et les briques ont des comportements quasi-fragiles proches

du mortier de ciment. Pour leurs modélisations, un modèle de Mazars régularisé en éner-

gie (type Hillerborg) ([J. MAZARS et PIJAUDIER-CABOT, 1989], [BORST et al., 1993]) sera donc

choisi, car ce dernier est robuste et largement utilisé depuis les années 90 (de plus, il est

déjà implanté dans Cas3m).La paramétrisation de l’échantillon de maçonnerie tient donc

en trois séries de paramètres (Tab.E.1) : les paramètres géométriques de l’échantillon,

les paramètres matériaux du mortier et les paramètres matériau des blocs. En revanche,

cette modélisation ne prend pas en compte les aspects de frottement et de plasticité

de la maçonnerie. Ces derniers sont difficiles à identifier sur unmodèle aux éléments finis.

Paramètres géométriques Paramètres de mortier Paramètres de briques

largeur des briques Lb Module d’YoungEm Module d’Young Eb

Hauteur de la brique Hb Coefficient de Poisson νm
Coefficient de Poisson de la

brique νb

Épaisseur des joints e j Limite de déformation km Limite de déformation kb

Énergie de fissuration g fm Énergie de fissuration g fb

Endommagement en com-

pression Acm et Bcm

Endommagement en com-

pression Acb et Bcb

Tableau E.1: Paramètres des échantillons de maçonnerie virtuelle

Les échantillons ainsi paramétrisés doivent une procédure d’identification des para-

mètres doit être mise en place.

2.2 Définition de la procédure d’identification des paramètres
Dans cette partie sont présentés les chargements et l’exploitation des résultats d’essais

dans le but d’identifier les paramètres matériaux.

Les paramètres à identifier pour le modèle de maçonnerie sont ceux de la table

(Table.E.2).

Au total, 27 paramètres sont à identifier, dont 9 paramètres élastiques. L’avantage de

notre modèle de maçonnerie est le découpage complet entre les quantités normales et

les quantités de cisaillement. De plus, la plupart des quantités sont affectées à une seule

composante tensorielle. Cette spécificité permet d’identifier facilement les paramètres.

En effet, 3 tractions simples et 3 cisaillements simples servent à identifier tous ces
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Mécanisme Nom du paramètre Symbole du paramètre

Élasticité

Module d’Young dans la direction

i
Ei

Coefficient de Poisson dans le

plan i− j
νi j

Module de cisaillement dans le

plan i− j
Gi j

Endommagement

Coefficient de participation de εi j
dans l’extension de direction i

βi j

Seuil d’extension dans la direction

i
Kt

i

Énergie liée à di Gdi

Endommagement de cisaillement
Coefficient de participation de di
dans σi j

Aii j

Coefficient de participation de d j
dans σi j

A ji j

Tableau E.2: Tableau des paramètres matériaux à identifier par Virtual Testing

paramètres.

Une traction simple dans la direction d’orthotropie i permet d’identifier Ei, νi j, νik, ki et

Gdi. Et un cisaillement simple dans la composante de cisaillement i j permet d’identifier

Gi j,βi j,β ji, Aii j et A ji j.
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Traction dans la direction 3

Traction dans la direction 1

Traction dans la direction 2

Cisaillement dans la composante 13

Cisaillement dans la composante 12

Cisaillement dans la composante 23

1

2

3

FIGURE E.3: Chargements d’identification de paramètres

Sur les essais de traction, les paramètres élastiques sont mesurés directement par la

pente de la courbe contraintes/déformations et en faisant le rapport des déformations

par direction pour avoir les coefficients de Poisson.

Pour la limite élastique, elle est considérée comme étant l’instant d’amorçage de la

première fissure. Cette valeur est déterminée par l’atteinte du seuil par les fonctions seuils

de Mazars dans les matériaux constituants. Une recherche de seuil élastique est effectuée

dans chaque direction d’orthotropie.

Concernant le calcul de G fi, plusieurs solutions sont envisageables. Pour rappel, ce

paramètre est défini par l’équation (Eq.E.5).
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G fi = hi

∫ +∞

0

Eiε

1+di
dε =

Eikihi

χi
+

Eihi(ki)
2

2
(E.5)

Une première solution serait de prolonger l’essai suffisamment loin en endommage-

ment, lorsque la contrainte tend vers 0, et de calculer l’intégrale de cet essai en négligeant

le reste.

Une deuxième solution serait de minimiser l’écart entre les résultats du modèle et de

l’essai virtuel, ce qui donnerait globalement l’erreur la plus faible, mais localement des

écarts sont possibles. Ainsi, la qualité de l’identification dépendra de l’échantillonnage de

l’essai (combien de points et jusque quel endommagement) et le résultat ne sera peut-être

pas celui escompté.

Une dernière méthode serait de considérer que l’on ne s’intéresse qu’à deux informa-

tions en traction simple : le pic et la rupture. Ainsi, on identifierait G fi de manière à ce que

le modèle vienne représenter au mieux ces deux informations.

Ces trois solutions sont illustrées par la figure suivante qui donne les formes attendues

des courbes numériques avec une courbe de virtual testing correspondante (Fig.E.4).

σi

εi

Virtual testing
Solution 1 : calcul de l'intégrale
Solution 2 : Minimisation de l'erreur
Solution 3 : identification à rupture

FIGURE E.4: Illustrations des différentes solutions pour identifier G fi

La dernière solution représente le mieux l’esprit du modèle développé précédemment,

puisque la connaissance exhaustive de la partie post-pic n’est pas l’objectif, alors que la

connaissance de l’instant où l’endommagement ampute la raideur de plus de 90 % semble

plus appropriée. De plus, cela se traduit par une identification de G fi plus simple, moins

coûteuse en temps de calcul et cela donne aussi un point d’arrêt automatique aux calculs,

ce qui permettra une automatisation complète de la procédure d’identification.

Le schéma suivant (Fig. E.5) indique les informations nécessaires pour identifier les

paramètres.
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σi

εi

σt1i

εt1i εt2i εt3i

σt3i

FIGURE E.5: Chargements d’identification de paramètres

Avec :

Ei =
σt1

i

εt1
i

(E.6)

νi j =−
εt1

j

εt1
i

(E.7)

νik =−
εt1

k

εt1
i

(E.8)

ki = ε
t2
i (E.9)

G fi =
Eiki(ε̃i− ki)

ln((d +1) ki
ε̃i
)
+

Eik2
i

2
= (

σt1
i εt2

i

εt1
i

)(
εt2

i
2

+
(εt3

i − εt2
i )

ln(σt1
i εt2

i
σt3

i εt1
i
)
) (E.10)

Pour ce qui concerne l’identification des paramètres de cisaillement, du fait que l’on ne

peut pas raisonnablement différencier les fissures verticales et horizontales sur les essais

de cisaillement, une identification par minimisation de l’erreur sera faite. En effet, sur les

essais de cisaillement, il est possible d’estimer la valeur de l’endommagement dest
i j et de le

comparer à la valeur de l’endommagement calculée par le modèle di j = 1+Aii jdi +A ji jd j.

Gi j =
σS1

i

εS1
i

(E.11)

(E.12)

Il vient donc que Aii j, A ji j, βi j et β ji ne sont identifiables qu’à condition d’avoir G fi, G f j.

2.3 Identification sur un échantillon exemple
La procédure d’identification ainsi formulée peut donc être testée sur un échantillon

exemple.
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L’échantillon virtuel de maçonnerie est ainsi défini par les paramètres du tableau sui-

vant (Table.E.3). Ces derniers ont été choisis aléatoirement parmi une gamme de para-

mètres matériau. Ils correspondent à un des tirages effectués pour les sections suivantes.

Paramètres géométriques Paramètres de mortier Paramètres de briques

largeur des briques

Lb = 0.32 m
Module d’Young

Em = 11.5 GPa
Module d’Young Eb = 47 GPa

Hauteur de la brique

Hb = 0.2 m
Coefficient de Poisson

νm = 0.3
Coefficient de Poisson

νb = 0.23

Épaisseur des joints

e j = 0.015 m
Limite de déformation

km = 2.E−4
Limite de déformation

kb = 9E−4

Énergie de fissuration

G fm = 321 J
Énergie de fissuration

G fb = 35500 J

Acm = 1.2 et Bcm = 1500 Acb = 1.2 et Bcb = 1500

Tableau E.3: Paramètres de l’échantillon test de maçonnerie virtuelle

Le test de l’échantillon de maçonnerie suivant les chargements de la figure (Fig. E.3) est

effectué. Pour des raisons de clarté et de simplification, ne seront présentés ici que les

résultats sur x et y (correspondants aux axes 1 et 2 de la figure E.3).
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1=x

2=y

3=z

(a) Traction suivant x

Déformation imposée

1=x

2=y

3=z

(b) Traction suivant y

1=x

2=y

3=z

Déformation imposée

(c) Cisaillement suvant xy

FIGURE E.6: Illustration du maillage et des conditions aux limites pour chaque chargement dans
cet exemple
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(a) Traction suivant x (b) Traction suivant y

(c) Cisaillement suivant xy

FIGURE E.7: Courbes issues des essais virtuels
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La procédure d’identification des paramètres utilisée sur ces 3 courbes donne les ré-

sultats suivants. Tout d’abord, les paramètres identifiés, qui restent dans les gammes vrai-

semblables, c’est-à-dire, pas de paramètres négatifs et pas de paramètres dont les valeurs

sembleraient trop grandes (Tab.E.4). Ensuite, la comparaison entre les courbes résultats

du modèle et les courbes d’essai virtuel (Fig. E.8).

Mécanisme Symbole du paramètre

Élasticité

E1 = 39 GPa, E2 = 37.5 GPa, E3 = 42 GPa

ν12, ν13, ν23

G12 = 9 GPa, G13 = 12.5 GPa, G23 = 12 GPa

Endommagement

β12 = 0.7, β21 = 0.7, β13 = 0.6, β31 = 0.6, β23 = 0.7,β32 = 0.6

Kt
1 = 6.6E−5, Kt

2 = = 7.2E−5, Kt
3 = 1E−4

G f1 = 545 J, G f2 = 396 J, G f3 = 700 J

Endommagement de cisaillement A112 = 0.3, A212 = 0.3, A113 = 0.1, A313 = 0.6,
A223 = 0.5,A323 = 0.8

Tableau E.4: Tableau des paramètres matériaux identifiés par Virtual Testing
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Identification
Virtual testing

(a) Traction suivant x

Identification
Virtual testing

(b) Traction suivant y

Identification
Virtual testing

(c) Cisaillement suvant xy

FIGURE E.8: Comparaison entre le résultat du modèle avec les paramètres identifiés et les résul-
tats des essais virtuels.

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



Construction d’une base de données de paramètres matériaux : analyse de sensibilité etmétamodélisation. 187
L’identification n’est pas parfaite. Néanmoins, l’estimation des paramètres ainsi faite est

à mettre en perspective avec deux éléments indissociables de la maçonnerie : la variabi-

lité intrinsèque du matériau ( Coefficient de variation 10 à 25 % pour les coefficients élas-

tiques ; et jusque 40% pour les paramètres de résistance en flexion dans [HEFFLER, 2009]

et [LI et al., 2014])) et la variabilité structurelle, les propriétés du matériau d’une structure

peuvent varier. Par le fait, l’identification, même si elle pourra être grandement améliorée,

reste opérationnelle pour les travaux menés.

3 Construction d’une base de données de paramètres maté-
riaux : analyse de sensibilité et métamodélisation.
Pour rendre plus simple et robuste l’utilisation du modèle de comportement pour la

maçonnerie formulé dans ce chapitre, il a été décidé de construire une base de données

de paramètres matériaux afin de relier automatiquement, les paramètres identifiables sur

les constituants d’un échantillon de maçonnerie et les paramètres du modèle de compor-

tement homogénéisé. Ce lien entre les paramètres des constituants de la maçonnerie et

les paramètres du modèle formulé est indispensable pour un transfert à l’ingénierie. De

plus, cet exercice permettra de tirer des quantités intéressantes concernant la sensibilité

des paramètres du modèle par rapport aux paramètres des constituants.

Maintenant que la méthode d’identification des paramètres est posée et validée, une

base de données ou une surface de réponse peut-être générée. Pour formuler cette der-

nière, il faudra d’abord que l’on se pose la question de la nature des relations entre les

paramètres d’entrée et de sortie pour savoir si certains paramètres peuvent être négligés

ou connaître la monotonie ou la non-linéarité de relation entre entrée et sortie.

3.1 Analyse de sensibilité
L’analyse de sensibilité présentée ici représente un préalable à la métamodélisation, et

permet d’obtenir une vision globale des relations entre les paramètres de la maçonnerie

et les paramètres du modèle.

Tout d’abord, les généralités de l’analyse de sensibilité seront présentées, sans toute-

fois rentrer dans les détails. Ensuite, la méthode d’analyse de sensibilité sélectionnée est

appliquée au virtual testing de la maçonnerie et les résultats obtenus sont présentés.

3.1.1 Généralités sur l’analyse de sensibilité et choix de la méthode
L’analyse de sensibilité permet de décrire statistiquement l’influence des paramètres

d’entrée sur les sorties d’une fonction. Ici, la fonction est considérée comme une boîte

noire que l’on peut interroger pour connaître sa sortie (Eq.E.13). L’idée est de définir un
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certain nombre de quantités descriptives de cette fonction afin d’en connaître la nature.

L’analyse de sensibilité peut aussi permettre de négliger des paramètres, car si la variation

d’un paramètre n’a aucun effet sur la sortie, il peut théoriquement être fixé à n’importe

quelle valeur sans changer la nature de la fonction.

Y = F(X) (E.13)

À partir de cette définition, un certain nombre deméthodes peuvent être définies avec une

utilisation particulière pour chacune. [IOOSS et LEMAÎTRE, 2015] et [IOOSS, 2011] définissent

uneméthodologie (Fig. E.9) pour choisir la méthode d’analyse de sensibilité la plus adaptée

au problème posé.

FIGURE E.9: Synthèse des outils d’analyse de sensibilité [IOOSS, 2011]
Si l’on regarde la figure (Fig.E.9), on remarque que le choix de la méthode tient en un

certain nombre de caractéristiques du problème.

Tout d’abord, il y a une caractéristique théorique puisque deux grands groupes de mé-

thodologies sont dessinés : les méthodes de criblage et les méthodes de décomposition

de variance. Il s’agit d’une distinction sur les bases théoriques des différentes méthodes.
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Ensuite, on a le niveau de complexité (linéaire, monotone, α-lipschitzienne, ...) des

relations étudiées, si on les connaît ou on peut les postuler.

Après, une autre distinction des méthodes est faite sur les effets que l’on souhaite

capter. Il se trouve en effet que les méthodes de criblage donnent accès aux effets de

premier ordre et aux effets totaux. C’est-à-dire que les informations obtenues donneront

accès à la variation d’une sortie en fonction d’une variation d’entrée, et cette information

est totale lorsqu’elle permet de décrire statistiquement les relations (moyenne et écart

type des variations). Les méthodes de décomposition de variance basée sur les indices de

Sobol ou sur des métamodèles a priori permettent de donner les mêmes informations

que les méthodes de criblages, mais ajoutent les informations sur les couplages des

paramètres d’entrée.

Enfin, un classement est effectué sur l’ordre de grandeur de la taille de l’échantillon

pour une bonne estimation des sensibilités. On remarque ainsi que les décompositions de

variances demandent des échantillons plus grands que pour les méthodes de criblages.

Il en est de même pour la complexité des relations entre variables et pour la quantité

d’informations obtenue. Ainsi, il sera plus coûteux d’obtenir les couplages entre variables

d’entrée pour des relations non monotones discontinues que d’obtenir des relations de

premier ordre pour des relations linéaires.

Dans le cas traité ici, les effets principaux et totaux sont privilégiés sur les effets du

second ordre (corrélation inter paramètres). Surtout, X est un vecteur de 10 paramètres

et une évaluation de F(X) demande environ 30 secondes, le nombre d’évaluations pour

obtenir une bonne description de Y est un paramètre limitant(acr si il est trop élevé, il

peut rendre l’étude impossible). Néanmoins, une bonne description de l’espace résultat

passe par une bonne discrétisation de ce dernier. Or, on remarque que la discrétisation

est un paramètre très important, car il détermine la faisabilité de l’étude. Par exemple, si

l’on pose l’espace des paramètres d’entrée comme un hypercube de dimension 10, et que

l’on discrétise chaque dimension en N points, le nombre d’évaluations Nev serait de N10

(Fig. E.10).
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FIGURE E.10: Nombre d’évaluations pour une grille d’hypercube de dimension 10 complète
Ne posant aucune hypothèse sur la forme de F , sur sa complexité et sur sa régularité,

et ne souhaitant que les effets principaux, les méthodes de screening, et notamment la

méthode de Morris semble être la plus adaptée.

Laméthode deMorris ([MORRIS, 1991]) est basée sur le calcul des variations de sortie en

fonction des variations d’entrée. Un hypercube représente l’espace des paramètres d’en-

trée, il sera donc nécessaire d’effectuer des changements de variables sur les paramètres

pour qu’ils soient compris entre 0 et 1. La méthode de Morris fonctionne de la manière

suivante (Fig E.11). Un point de départ est choisi aléatoirement. Une sortie est calculée

en ce point. Ensuite, un saut de longueur prédéterminée (la moitié de l’échantillon) est

effectué dans une première direction. Une sortie est calculée à ce deuxième point, puis

un nouveau saut est effectué dans la deuxième direction, et ainsi de suite jusqu’à avoir

effectué des sauts dans toutes les directions et calculé les sorties de chaque point. Cet

algorithme est répété un certain nombre de fois. Le nombre de répétitions est un point

difficile à déterminer. [IOOSS et LEMAÎTRE, 2015] conseille entre 2 fois et 10 fois le nombre

de dimensions.
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FIGURE E.11: Représentation des trajectoires de la méthode de Morris sur un hypercube de 3
dimensions par [ROUSSOULY, 2011]

Une fois les calculs préliminaires effectués, la méthode de Morris s’attache à calculer :

• la moyenne des variations d’un paramètre sortie pour toutes variations d’un para-

mètre d’entrée, µ ;

• la moyenne des valeurs absolues variations d’un paramètre sortie pour toutes varia-

tions d’un paramètre d’entrée, µ? ;

• l’écart type des variations d’un paramètre de sortie pour toutes variations d’un para-

mètre d’entrée, σ.

Ces quantités permettent de déterminer la nature de la relation entre un paramètre d’en-

trée et un paramètre de sortie. Si pour un paramètre d’entrée donné :

• µ? ≈ 0, le paramètre est considéré comme peu influant, voire négligeable, sur la sor-

tie ;

• µ? est non négligeable et σ≈ 0, alors la relation est quasi-linéaire ;

• µ? est non négligeable et σ >> 0, alors la relation est non-linéaire ou les effets sont

couplés ;

• µ? = µ, alors la relation est monotone ;

• le signe de µ peut informer sur la tendance générale (croissance ou décroissance).

On propose de visualiser ces différentes conditions au travers de la figure suivante

(Fig. E.12), qui servira à présenter les résultats. Par exemple, le point correspondant au

paramètre x1 est non-monotone et non-linéaire, mais négligeable alors que le paramètre

x3 est monotone et quasi-linéaire, et x4 est non monotone et non-linéaire. Ainsi, voici à

quoi pourrait ressembler la réponse pour chaque paramètre (Fig E.13).
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FIGURE E.12: Proposition de visualisation des différentes indications données par la méthode de
Morris
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FIGURE E.13: Illustrations de formes possibles de F(X) =< y correspondants aux différentes
indications données par la méthode de Morris

La méthodologie de calcul et d’analyse de la méthode de Morris maintenant expliquée

sera appliquée au cas du virtual testing de la maçonnerie.

3.1.2 Application au virtual testing de la maçonnerie
Pour effectuer l’analyse de Morris de l’échantillon de maçonnerie paramétrisée, un

logiciel a été sélectionné. Plusieurs logiciels pour l’analyse de sensibilité existent, certains

comme OPENTURNS ([BAUDIN et al., 2015]) ou SALib ([HERMAN et USHER, 2017]) ont déjà

été utilisés de nombreuses fois sans pour autant être mis à défaut. La décision à été

de choisir SALib qui possède une documentation conséquente et exhaustive. De plus,

un dossier en ligne Github a été ouvert sur SALib, permettant de se tenir informé des

avancées et corrections de la librairie python. Un échantillonnage de l’hypercube des

paramètres maçonnerie est effectué. Cet échantillonnage est basé sur les intervalles du

tableau (Tab.E.5) pour les paramètres d’entrée.
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Paramètres géométriques Paramètres de mortier Paramètres de briques

x1 =
Lb

Hb
= [1;3] x4 = Em = [1;19] GPa x3 = Eb = [5;80] GPa

x2 =
em

Hb
= [0.05;0.15] x6 = νm = [0.1;0.3] x5 = νb = [0.1;0.3]

x8 = km = [1.E−4;1.E−3] x7 = kb = [2.E−4;1.5E−3]

x10 = G fm = [0.5;2.5].(0.5 ∗
Em ∗ k2

m) J/m2
x9 = G fb = [0.1;2].(0.5 ∗E j ∗
k2

j ) J/m2

Acm = 1.2 et Bcm = 1500 Acb = 1.2 et Bcb = 1500

Tableau E.5: Tableau des intervalles des paramètres pour l’analyse de sensibilité

L’échantillonnage de Morris choisit mène à 2200 échantillons, soit 220 fois le nombre de

dimensions, cela permettra une bonne représentativité des résultats suivants (Fig.E.14 à

E.20).
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FIGURE E.14: Visualisation des résultats de Morris pour les modules d’Young
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FIGURE E.15: Visualisation des résultats de Morris pour les coefficients de Poisson
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FIGURE E.16: Visualisation des résultats de Morris pour les modules de cisaillement
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FIGURE E.17: Visualisation des résultats de Morris pour les limites élastiques
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FIGURE E.18: Visualisation des résultats de Morris pour les énergies de fissuration
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FIGURE E.19: Visualisation des résultats de Morris pour les A
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FIGURE E.20: Visualisation des résultats de Morris pour les β
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Les résultats montrent que la plupart des paramètres de sortie ont une relation

monotone avec les paramètres d’entrée sauf pour les A et β, qui sont identifiés par

minimisation, et donc moins reliées aux caractéristiques intrinsèques du matériau.

Les modules d’Young sont avant tout sensibles aux modules d’Young des briques,

puis des joints et enfin les paramètres géométriques. Les coefficients de Poisson sont

sensibles aux coefficients d’élasticité, puis les paramètres géométriques. Les modules

de cisaillement sont sensibles aux modules d’Young, puis les paramètres géométriques

et enfin les coefficients de Poisson. Les limites élastiques sont sensibles aux limites

élastiques des constituants, puis leurs modules d’Young. Les énergies de fissuration sont

plus difficiles à interpréter. Néanmoins, on peut remarquer l’apparition sur le même

plan des énergies de fissurations des constituants, et leurs modules d’Young et leurs

limites élastiques. Pour les A et les β, on ne peut se risquer à une interprétation, car la

minimisation telle qu’effectuée donne des incohérences comme les liens entre β et les

énergies de fissuration des constituants.

L’analyse de sensibilité montre la monotonie / quasi-linéarité de beaucoup des para-

mètres, qui ne sont donc pas difficiles à métamodéliser. En revanche, pour certains para-

mètres comme les énergies de fissurations, A et β, la métamodélisation sera plus compli-

quée.

3.2 Construction d’un métamodèle par régression par processus gaussiens
Une solution efficace pour construire une base de données sur un problème complexe

est de passer par un métamodèle, aussi appelé surface de réponse ou émulateur, qui est

un modèle dont le coût d’évaluation est très faible en comparaison du modèle de base

et qui représente assez fidèlement la réponse de ce dernier. Une littérature conséquente

([BELLMAN, 1966], [WOLPERT et MACREADY, 1997]) permet de dire que la construction d’un

métamodèle sur 10 dimensions est délicate, car le nombre de points de référence pour

garantir une bonne estimation doit être très important. Parmi toutes les possibilités qui

existent ([ASHER et al., 2015], [SUDRET, 2007]), une méthode permet de contrôler effica-

cement l’erreur d’estimation, la régression par processus gaussiens ([NEAL, 1996]), aussi

connue sous le nom de krigeage ([MATHERON, 1969], [KRIGE, 1951]). Les avantages de cette

régression sont :

• elle passe par tous les points de référence ;

• un intervalle de confiance dessinant une région de confiance de la régression est

possible par le fait que cette méthode se base sur des processus stochastiques ;

• la méthode est non-paramètrique, donc elle n’est pas contrainte par une forme fonc-

tionnelle prédéfinie. En revanche, cette souplesse nécessite la définition de fonctions

noyaux ou fonctions de covariances (donc la forme fonctionnelle devient un para-

mètre de la modélisation).
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Sans rentrer dans les détails théoriques de la régression par processus gaussiens (bien

expliqués dans [RASMUSSEN, 2003]), cette méthode de régression permet d’obtenir des

tirages aléatoires de régressions passant par les points de référence. La variance de ces

tirages aléatoires permet de renseigner sur le besoin de points supplémentaires pour

la connaissance de la régression, ce qui engendre les schémas adaptatifs ([GUHANIYOGI

et al., 2011], [FUHG et FAU, 2019], [HUCHET, 2018]). Une fois que l’on considère la précision

comme suffisante (variance sous un certain seuil de tolérance) ou que l’on estime que le

coût de calcul acceptable est dépassé (rajouter des points peut coûter cher en temps de

calcul), la régression est terminée.

L’outil utilisé pour cette étude est la bibliothèque Python scikit − learn ([PEDREGOSA

et al., 2011]) et notamment la fonction gpr pour les régressions à processus gaussiens. La

fonction de covariance choisie est une fonction de Mattern, car elle donne la variance la

plus faible dans l’étude de cette section. Concernant les zones de fortes variances, il sera

considéré que si le coefficient de variation est supérieur à 5%, alors on rajoute un point.

Le grand nombre de dimensions rend la visualisation de la surface de réponse impos-

sible. Néanmoins, un échantillon de points de validation peut-être défini pour valider la

surface. Sur les 2200 points de références 200 points sont conservés pour la validation.

La régression est donc appliquée sur 2000 points, et les 200 autres points serviront de

validation. Aussi des conditions d’admissibilités sont vérifiées telles que la positivité des

paramètres matériaux (au bord de la surface, des extrapolations peuvent être faites avec

des erreurs, pour éviter cela, les intervalles des paramètres d’entrée ont été choisis spé-

cifiquement plus grands pour englober l’intervalle réel. Il n’y a donc plus d’extrapolation,

mais que des interpolations). Les résultats de la régression peuvent être classés en trois

groupes dans le tableau (Tab.E.6).

Groupe de paramètres

Erreur d’approximation maxi-

male sur la base de validation

err =
|yreel− ypredit |
|yreel |

R2 sur la base complète sans

entraînement sur la base de

validation

Coefficients élastiques (E, ν,

G)
err = 2.7% R2 = 0.995

Limite élastique (k, g f ) err = 4.6% R2 = 0.97

Coefficients d’endomma-

gement en cisaillement (A,
β)

err = 15.2% R2 = 0.87

Tableau E.6: Résultats de la régression par processus gaussiens

Les erreurs d’approximations pour les paramètres élastiques et les limites élastiques

sont relativement faibles, avec un coefficient de détermination (R2) très proche de 1. Par

contre, les coefficients d’endommagement en cisaillement identifié via un algorithme de
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minimisation sont difficiles à recaler. Un nombre plus important de points permettraient

une meilleure régression. Cette complétion de la base d’apprentissage se fera au fil de

l’eau, en fonction des besoins de SNCF Réseau.

4 Conclusion
L’identification des paramètres ainsi exposée dans cette annexe donne des résultats

avec une erreur raisonnable, pour un coût de calcul très faible. Les analyses de sensibilité

des paramètres du modèle maçonnerie en fonction des paramètres d’une micromodéli-

sation donnent des résultats cohérents avec ce qui était attendu. Mais elles permettent

aussi de lever les failles de l’identification de paramètres : les paramètres identifiés par

minimisation sont influencés de façon non linéaire et non monotone par la plupart des

autres paramètres. De ce fait, lors de la construction d’une régression par processus

gaussiens, les paramètres élastiques et les limites élastiques sont bien représentés et les

erreurs d’estimations sont faibles en comparaison du peu de points utilisé pour le nombre

de dimensions de l’espace ; alors que les paramètres d’endommagement sont moins bien

représentés, avec une erreur d’estimation relativement importante.

L’estimation de la régression pourra être améliorée en ajoutant des points dans les

régions les plus entachées d’erreur au travers d’un algorithme de régression adaptative.

De plus, une autre procédure d’identification sans algorithme de minimisation pourra être

proposée.
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1 Lourenço [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997]
Cette section décrit le modèle proposé par [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997]

permettant de décrire le comportement anisotrope adoucissant de la maçonnerie à une

échelle macroscopique.

Le modèle est exprimé en considérant le repère principal d’orthotropie. Les directions

x et y correspondent aux directions principales d’orthotropie (Fig F.1). Les mécanismes

dissipatifs considérés sont associés à de la plasticité. Pour exprimer les tenseurs dans ce

FIGURE F.1: Définition des directions principales d’orthotropie.

repère principal, on utilise un opérateur de rotation. Pour le tenseur de contrainte et celui

de déformation, on obtient :

R (σ) = R.σ.RT , R (ε) = R.ε.RT
(F.1)

Dans le cas d’un problème plan, l’opérateur de rotation s’exprime :

R =

 cos(θ) −sin(θ)

sin(θ) cos(θ)

 (F.2)

1.1 Cadre général du modèle
Le comportement non-linéaire de la maçonnerie est retranscrit au travers d’un modèle

de plasticité. Pour ce type de modèle, on utilise la décomposition de la déformation :

ε= εe +εp
(F.3)
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Avec εe le tenseur de déformation élastique et εp le tenseur de déformation plastique

(variable interne représentative des non-linéarités du milieu). La loi d’état s’écrit :

σ = C : (ε−εp) = C : εe
(F.4)

Dans une forme incrémentale, les équations précédentes s’écrivent :

ε̇= ε̇e + ε̇p , σ̇ = C : ε̇e
(F.5)

Afin de définir complètement le modèle, il faut donner le seuil limite d’élasticité (critère

d’élasticité), exprimer comment il évolue (loi d’écrouissage) et comment évolue incrémen-

talement le tenseur de déformation plastique (loi d’écoulement).

1.2 Définition des fonctions seuils
Le modèle utilise une fonction seuil composite (i.e. combinaison de plusieurs critères)

en fonction de la contrainte.

Pour la partie en traction, un critère de type Rankine est considéré.

f1 =
σx +σy

2
+

√(
σx−σy

2

)2

+ τ2
xy−σt(κt) (F.6)

Avec σx, σx et τxy les composantes du tenseur de déformation dans le repère [x,y] et

κt une variable scalaire contrôlant le niveau d’adoucissement et correspondant à une

déformation plastique cumulée.

Cette fonction seuil est réécrite en faisant apparaître un couplage entre les compo-

santes du tenseur de contrainte et la variable d’écrouissage.

f1 =
(σx−σt(κt))+(σy−σt(κt))

2
+

√(
(σx−σt(κt))+(σy−σt(κt))

2

)2

+ τ2
xy (F.7)

Enfin, on peut introduire une anisotropie en considérant des seuils différents suivant

la direction x et la direction y.

f1 =
(σx−σtx(κt))+(σy−σty(κt))

2
+

√(
(σx−σtx(κt))+(σy−σty(κt))

2

)2

+α.τ2
xy (F.8)

Avec α un paramètre qui contrôle la contribution de la contrainte de cisaillement sur le

seuil :

α =
ftx fty
τ2

u,t
(F.9)

Avec ftx, ftx et τu,t respectivement les limites en traction suivant x et y et la limite en

cisaillement.
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Cette dernière fonction peut se réécrire de manière compacte sous forme matricielle

en utilisant la notation de Voigt pour la contrainte (σ = {σx σy τxy}T ) et la déformation

(ε= {εx εy γxy}T ) .

f1 =

(
1
2
ξTPtξ

) 1
2

+
1
2
πTξ (F.10)

Avec Pt une matrice de projection et π un vecteur de projection :

Pt =


1
2 −1

2 0

−1
2

1
2 0

0 0 2α

 , π = {1 1 0}T
(F.11)

Le vecteur ξ est exprimé en fonction de la contrainte σ et de la contrainte d’écrouissage

η = {σtx(κt) σty(κt) 0}T .

ξ = σ−η (F.12)

Pour la partie en compression, un critère de type Hill est considéré.

f2 = Aσ
2
x +Bσxσy +Cσ

2
y +Dτ

2
xy−1 = 0 (F.13)

Avec A, B, C, et D des paramètres matériau tels que B2 − 4AC < 0 afin d’assurer la

convexité.

Afin de mettre cette surface seuil sous une forme compacte matricielle, deux paramètres

sont introduits.

β =

[
1
f 2
45
− 1

f 2
cx
− 1

f 2
cy

]
fcx fcy , γ =

fcx fcy

τ2
u,c

(F.14)

Avec f45 la contrainte maximale en bi-compression et τu,c la résistance en cisaillement

pur. Les paramètres A, B, C, et D sont exprimés par rapport aux contraintes d’écrouissage

σcx(κc) et σcy(κc).

A =
1

(σcx(κc))2 B =
β

(σcx(κc)σcy(κc))
(F.15)

C =
1

(σcy(κc))2 D =
γ

(σcx(κc)σcy(κc))
(F.16)

La fonction seuil s’écrit alors :

f2 =

(
1
2
σTPcσ

) 1
2

−σc(κc) (F.17)

Avec σc(κc) =
√

σcxσcy

Sur le figure F.2, le critère défini précédemment est représenté pour différents niveaux

de contrainte de cisaillement τi en fonction de σx et σy.
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FIGURE F.2: Critère proposé par [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997] pour des isovaleurs de
contrainte de cisaillement avec différents seuils en traction/compression suivant les directions.

Figure extraite de [LOURÈNÇO, DE BORST et ROTS, 1997]

L’évolution de ces fonctions seuils fi est régie par les conditions de Kuhn-Tucker.

λ̇i ≥ 0, fi ≤ 0, λ̇i fi = 0 (F.18)

Avec λ̇i unmultiplicateur plastique. Les surfaces seuils sont considérées comme décou-

plées.

1.3 Lois d’écrouissage
Les lois d’écrouissage définissent les relations entre les contraintes d’écrouissage et les

variables pilotant ces contraintes.

Pour la traction, les lois d’évolutions suivantes sont proposées, permettant d’introduire un

comportement adoucissant pour le milieu.

σtx(κt) = ftx exp
(
−h ftx

G f x
κt

)
, σty(κt) = fty exp

(
−

h fty
G f y

κt

)
(F.19)

Pour la partie en compression, une loi rigidifiante/adoucissante est proposée avec 3

phases (ai, bi et ci avec i = x ou y) .

σai(κc) = σii +(σpi−σii)

√
2κc

κp
−
(

κc

κp

)2

(F.20)

σbi(κc) = σpi +(σmi−σpi)

(
κc−κp

κmi−κp

)2

(F.21)

σci(κc) = σri +(σmi−σri)exp
(

mi
κc−κmi

σmi−σri

)
(F.22)

avec mi = 2
σmi−σpi

κmi−κp
(F.23)
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En posant fmi la contrainte maximale en compression, les différentes contraintes utili-

sées dans la loi d’écrouissage prennent les valeurs suivantes : σpi = fmi, σii =
1
3 fmi, σmi =

1
2 fmi

et σri =
1
10 fmi. κp est un paramètre du modèle correspondant à la déformation plastique

équivalente au pic. Le paramètre κmi s’exprime alors par l’équation suivante :

κmi =
75
67

G f ci

h fmi
+κp (F.24)

1.4 Lois d’écoulement
Les lois d’écoulement permettent de définir l’évolution de l’incrément de déformation

plastique.

Pour la traction, une loi d’écoulement non associée est considérée. Un pseudo-

potentiel de dissipation g1 est défini sous sa forme compacte.

g1 =

(
1
2
ξTPgξ

) 1
2

+
1
2
πTξ (F.25)

Avec Pg la matrice de projection.

Pg =


1
2 −1

2 0

−1
2

1
2 0

0 0 2

 (F.26)

L’incrément de déformation plastique s’obtient alors par l’équation suivante.

ε̇p = λ̇
∂g1

∂σ
(F.27)

Une hypothèse est introduite pour exprimer le taux de déformation plastique cumulée

κ̇t . Il est relié au taux de déformation plastique principale.

κ̇t = ε̇
p
1 =

ε̇
p
x + ε̇

p
y

2
+

1
2

√
(ε̇p

x − ε̇
p
y )2 +(γ̇p

xy)2 (F.28)

Cette hypothèse s’écrit sous forme compacte.

κ̇t = ε̇
p
1 =

(
1
2
ε̇T

pQε̇p

) 1
2

+
1
2
πT ε̇p (F.29)
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Avec la matrice de projectionQ.

Q=


1
2 −1

2 0

−1
2

1
2 0

0 0 1
2

 (F.30)

Cette forme permet d’avoir la relation suivante.

κ̇t = λ̇t (F.31)

Pour la compression, une loi d’écoulement associée est considérée. Un pseudo-

potentiel de dissipation g2 est défini sous sa forme compacte égale à la surface seuil f2.

g2 = f2 =

(
1
2
σTPcσ

) 1
2

−σc(κc) (F.32)

Avec les conditions d’évolution, on obtient :

κ̇c =
1
σc
σT ε̇p = λ̇c (F.33)

Enfin, pour les angles de la surface, une combinaison linéaire des taux de déformation

plastique est considérée.

ε̇p = ε̇p
1 + ε̇

p
2 = λ̇1

∂g1

∂σ
+ λ̇2

∂g2

∂σ
(F.34)

2 Sellier [SELLIER et al., 2013]
Cette section décrit le modèle proposé par [SELLIER et al., 2013] permettant de décrire

le comportement anisotrope adoucissant de géomatériaux à une échelle macroscopique.

L’orthotropie est induite par la fissuration, il n’y a donc pas de notion de directions

associées aux plans de joints. Les mécanismes dissipatifs considérés sont associés princi-

palement à de l’endommagement.

2.1 Cadre général du modèle
Le comportement non-linéaire de la maçonnerie est retranscrit au travers d’un modèle

d’endommagement. Pour ce type de modèle, on utilise la décomposition des contraintes

entre contraintes de tractions et contraintes de compression :

σ = σt +σc
(F.35)

Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels



210 Quelques modèles intéressants pour la maçonnerie

Avec σt le tenseur de contraintes en traction et σc le tenseur de contraintes en com-

pression.

La loi d’état s’écrit :

σ = (1−Dc) · (1−Dt) ·S0 ·ε+ (1−Dc) ·Dc ·S0 · (ε−εf) (F.36)

La loi d’état prend en compte des mécanismes tels que l’unilatéralité de l’endom-

magement, la refermeture des fissures, la persistance de l’ouverture des fissures et le

découplage traction compression.

2.2 Le tenseur d’endommagement
Ce modèle est écrit avec un tenseur d’endommagement. Ce qui permet de différencier

les différentes directions dparagraph’endommagement du matériau.

Ce tenseur est définit de manière à introduire une orthotropie dans l’endommage-

ment au travers de l’endommagement en traction. C’est pourquoi le modèle est écrit en

différenciant la traction et la compression.

Pour le reste, ce tenseur sera décrit tout au long des prochaines sections.

2.3 Définition des fonctions seuils
Deux fonctions seuils prennent place dans l’écriture du modèle. Chacune d’entre elles

représente un état de contrainte, comme pour le modèle de Lourenço.

En traction, le fonction seuil sera la fonction de Rankine décrite de manière à incorporer

l’orthotropie du mécanisme. L’orthotropie est introduite en différenciant 3 directions, qui

sont les directions principales de la base propre du tenseur de contrainte. Ainsi, les calculs

de la fonction seuil en traction se font en base propre.

fR = sup(fRI ,f
R
II ,f

R
III) (F.37)

Avec :

fRi = σ̃ti −σRj 666 0 (F.38)

Avec i et j des indices I, II et II fixé par références circulaires.

Cette fonction seuil, telle que décrite ci-dessus, Suit les conditions d’évolution sui-

vantes :
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fRi ·σRj 666 0 (F.39)

En compression, une fonction seuil de Drucker-Prager est choisie. On a ainsi :

fDP = (

√
J2d

6
+δ · I

1

3
)− ˜σDP 6 0 (F.40)

2.4 Lois d’évolution
Les lois d’évolution définissent les relations entre les contraintes d’écrouissage et les

variables pilotant ces contraintes.

Ici, ce sont surtout des lois d’évolution de l’endommagement.

Pour la traction, les trois composantes principales du tenseurs d’endommagement ont

une loi d’évolution. Deux mécanismes différents sont décrits, avec deux lois d’évolutions

différentes. La loi adoucissante est ainsi :

dt
I = 1− exp(− 1

mt · (
σR

I

σt
u
)mt

) (F.41)

Avec I, II, III les directions principales de σR , mt = 1
ln( Rt

σt
u
)
et σt

u =
Eνεpeakt−Eεpeakt

+2ν2Rt

ν−1+2ν2

La loi post-pic est :

dt
I = 1− exp(

a(σR
I )

2 +bσR
I + c

σR
I

) (F.42)

Dans cette loi, a, b et c sont choisie de manière à accoster au mieux avec la loi précé-

dente.

La transition entre les composantes de dt
i et le tenseur d’endommagement Dt en base

propre de la contrainte de traction prend en compte l’effet Poisson de la manière suivante.

Dt
11 = dt

I ,D
t
22 = dt

II,D
t
33 = dt

III,D
t
44 = max(dt

I ,d
t
II),D

t
55 = max(dt

I ,d
t
III),D

t
66 = max(dt

II,d
t
III)

En compression, la loi d’évolution de l’endommagement est la suivante.

dc = 1− exp(− 1
mc · (

σDP
σc

u
)mc

) (F.43)

Avec mc = 1

ln(
1
3 (
√

3−δ)Rc

σt
u

)
et σc

u =
1
3(
√

3−δ)Eεpeakc

Cette endommagement est dilué. Le passage de dc àau tenseur d’endommagement Dc

en base propre des contraintes de compression s’opère de la manière suivante.

Dc
11 = dc,Dc

22 = dc,Dc
33 = dc,Dc

44 = Dc
55 = Dc

66 = 0
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3 Pelà [PELÀ, 2009]
:

L’idée phare de ce modèle est que la fonction seuil et la loi d’évolution de l’endom-

magement sont toutes deux décrites dans un espace fictif qui permet d’introduire une

anisotropie du seuil d’endommagement. Cela consiste en la transformation du tenseur de

contraintes de l’espace réel dans une base fictive.

Le tenseur de transformation est définit suivant les notations de Voigt comme étant :

Aσ =



f11 0 0 0 0 0

0 f22 0 0 0 0

0 0 f33 0 0 0

0 0 0 f44 0 0

0 0 0 0 f55 0

0 0 0 0 0 f66


(F.44)

Ainsi, le tenseur de contraintes remis dans l’espace fictif est :

σ
∗ = Aσσ (F.45)

σ
∗ = Aσσ (F.46)

4 LeDantec [LADEVEZE, 1983b]
Le modèle décrit ci-dessous est un modèle d’endommagement à plusieurs variables

scalaires. Chacune des variables d’endommagement représentant un mécanisme.

4.1 Cadre général du modèle
Le modèle est décrit en contraintes planes. la loi d’état est définit telle que :

ε =K−1
σ (F.47)

avec

ε11 =
σ11

E0
1
− ν12

E0
1

σ22 (F.48)

ε22 =
〈σ22〉+

E0
2 (1−d′)

〈σ22〉−
E0

2
− ν12

E0
2

σ11 (F.49)
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ε33 =
σ12

2G12
(1−d) (F.50)

Le potentiel s’écrit :

ED =
1
2

[
σ2

11

E0
1
−

2ν0
11

E0
1

σ11σ22+
〈σ22〉2+

E0
2 (1−d′)

+
〈σ22〉2−

E0
2

+
σ2

12
2G12(1−d)

]
(F.51)

4.2 Lois d’écrouissage
Ce modèle exprime l’endommagement de manière énergétique.

On prend donc l’évolution de la dissipation d’énergie par rapport à chaque variable

d’endommagement.

Yd =
∂ED

∂d
=

1
2

σ2
12

2G12(1−d)2 (F.52)

Yd′ =
∂ED

∂d′
=

1
2
〈σ22〉2+

E0
2 (1−d′)2

(F.53)

L’énergie régissant l’endommagement est définie comme :

Y (t) = sup(
√

Yd(τ)+bYd′(τ)) (F.54)

Y ′(t) = sup(
√

bYd′(τ)) (F.55)

Ainsi, l’endommagement est écrit :

d =
〈Y −Y0〉+

Yc
(F.56)

d′ =
〈Y −Y ′

0 〉+
Y ′c

(F.57)

Les paramètres Y0, Y ′0, Yc et Y ′c

4.3 Fonctions seuils
Dans ce modèle, les seuils d’endommagement sont incluent dans la loi d’endommage-

ment.

Le couplage avec la plasticité ce fait au travers de cette fonction seuil :

f =
√

σ̃2
12 +a2σ̃2

22−R(p)−R0 6 0 (F.58)

Le seuil R(p) est fonction de p le taux de déformations plastiques.

De plus, il est à expliciter que σ̃ est la contrainte effective :

σ̃11 = σ11 (F.59)
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σ̃22 =
〈σ22〉+
1−d′

+ 〈σ22〉− (F.60)

σ̃12 =

√
2σ12

1−d
(F.61)

5 Desmorat [DESMORAT, 2016]
5.1 Cadre général du modèle
Comme le modèle de Sellier, ce modèle est un modèle d’endommagement anisotrope

avec un tenseur d’endommagement.

Il repose sur les décompositions en modes de Kelvin des contraintes. Notamment, ce

modèle est basé sur une décomposition du tenseur de contraintes en les contraintes dé-

viatoriques et les contraintes hydrostatiques. Ce sont les deux premiers modes de Kelvin

pour un matériau isotrope.

Ainsi, la loi d’état s’écrit :

ε =
σ̃′

2G
+

1
9K

tr(σ̃) · I (F.62)

Avec

(•)′ = (•)− 1
3

tr(•) (F.63)

Et

σ̃ = (H ·σ′ ·H)′+
1
3

[
1
3

tr(H2)〈tr(σ)〉−〈−tr(σ)〉
]

(F.64)

H étant la variable d’endommagmeent de Ladevèze qui permet un découplage dévia-

torique / hydrostatique avec :

H = (1−D)−
1
2 (F.65)

C’est un tenseur d’ordre 2.

5.2 Fonction seuil
La fonction seuil utilisée dans le cadre de ce modèle est la fonction seuil de mazars :

f = ε̂− k (F.66)

ε̂ =
√
〈ε〉+ : 〈ε〉+ (F.67)

La fonction de consolidation k s’écrit en fonction de k0 le seuil de déformation en trac-

tion, S la résistance à l’endommagement, s l’exposant d’endommagement et Rv la fonction

de triaxialité définie en fonction de Tx la traxialité et B un paramètre de bornage pour la

bi-compression telle que :

Tx =
σH

σVonMises
(F.68)
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Rv = min
[

1+
9
2

1−2ν

1+ν
〈−Tx〉2,B

]
(F.69)

k = k0 +SRs
v(tr(H)−3) (F.70)

Cette fonction seuil respecte les conditions de Kuhn-Tucker :

λ̇i ≥ 0, fi ≤ 0, λ̇i fi = 0 (F.71)

Avec λ̇i un multiplicateur plastique.

5.3 Description thermodynamique du modèle
ρψ
∗ =

1
4G

tr(H ·σ′ ·H ·σ′)+ 1
18K

[
1
3

tr(H2)〈trσ〉2 + 〈−trσ〉2
]

(F.72)

On définit la force thermodynamique associée à H :

Z = ρ
∂ψ∗

∂H
=

1
2G

(σ′ ·H ·σ′)+ 1
27K
〈trσ〉2H (F.73)

5.4 Évolution de l’endommagement
La loi d’évolution de l’endommagement n’est pas associée à la force thermodynamique

Z. Elle est définit comme Ḣ = λ̇〈ε̃〉
Les conditions de cohérence de la fonction seuil donnent :

λ̇ =
trḢ
tr〈ε̃〉

=
1

S · tr〈ε̃〉
d
dt
(R−s

v ε̂) (F.74)

On peut définir H :

Ḣ =
1

SRs
v

˙̂ε
tr〈ε̃〉

=
1

SRs
v

〈ε̃〉
tr〈ε̃〉

〈ε〉 : ε̇

ε̂
(F.75)
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Notes
1Voyageur-kilomètre : une unité utilisée en économie des transport. C’est le produit du nombre de voyageur

et de leur distance parcourue en kilomètre

2Tonne-kilomètre : idem que pour voyageur-kilomètre. C’est le produit du nombre de tonnes de marchan-

dises et de leur distance parcourue en kilomètre

3Produit intérieur brut : Il s’agit de la somme des valeurs ajoutées sur une année. De plus, on a pris ici le

Produit intérieur brut per capita en parité de pouvoir d’achat. Cette mesure est plus stable aux effets d’infla-

tion.

4Carte isochrone : carte de France déformée en fonction du temps de trajet depuis Paris

5Territoire métropolitain : il s’agit de la partie française sur le territoire européen, c’est-à-dire sans les terri-

toires ultra-marins.

6Les affouillements sont le résultat du creusement par l’eau du sol au niveau, puis sous, les appuis des

ouvrages. Un projet ANR a par ailleurs travaillé sur ce sujet [CHEVALIER et al., 2018]

7Flache : affaissement localisé du terrain dû à la présence d’un vide souterrain.

8Anthropique : dû à l’Homme.

9Criticité : quantité définie comme le produit de la probabilité d’occurence d’un aléa, de la probabilité de

défaillance de l’objet considéré, de l’impact de la défaillance et de la probabilité de non-protection

10Fragilité : La fragilité se définie comme la probabilité de défaillance (υ, l’indicateur de défaillance calculé,

est supérieur ou égal au critère de défaillance ϒ) sachant un évènement d’intensité I (Eq. 5.38)
11Bandeau : bande de jonction entre le mur tympan et la voute

12Dans un cadre appelé standard ([HALPHEN et SON NGUYEN, 1975], [CIMETIÈRE et al., 2003] et [DESMORAT,

2006]), en posant l’évolution Ḋ comme fonction linéaire positive de Y n avec n un entier positif impair, on
trouve que la dissipation intrinsèque du processus d’endommagement est nécessairement positive (la dis-

sipation devient une somme de termes quadratiques en Y n+1, avec n+1 un entier positif pair). En dehors de
ce cadre utilisé dans [LEMAITRE et al., 2009], [DESMORAT, 2006] explique qu’il est obligatoire de vérifier la dis-

sipation intrinsèque, et nomme donc les lois d’évolutions de l’endommagement sortant de ce cadre les lois

non-standards.

13De là, il est possible de faire un lien avec les modèles microplans [BROCCA et P. BAŽANT, 2000] qui consi-

dèrent un glissement sur un ensemble de plans.

14Une approche plus complète demanderait à encastrer les surfaces en contact avec le sol, mais cette ap-

proche conférerait une importance structurelle au remplissage, dont la modélisation est élastoplastique et les

paramètres difficilement identifiables, lors des calculs sismiques, et nécessiterai pour mieux représenter la

rupture de l’ouvrage de modéliser une partie du sol entourant l’ouvrage.

15Rappelons pour ordre de grandeur que le plus important séisme enregistré en Europe a permis d’enregis-

trer une accélération de 6 m/s2, à Athènes en Grèce, le 7 septembre 1999







Titre: Modélisation et calcul de ponts en maçonnerie assisée soumis aux aléas naturels

Mots clés: Maçonnerie, pont, loi de comportement, sismique, fragilité, aléas naturels

Résumé: Le réseau ferré français est consti-
tué de composants d’infrastructures, dont les
ponts en maçonnerie assisée, qui sont parmi les
plus anciens et les plus nombreux. Ces derniers
sont vieillissants et subissent une évolution con-
stante du trafic et des charges ferroviaires. De
plus, les aléas naturels, comme les aléas sis-
miques, s’avèrent être des facteurs importants
de risque pour les circulations ferroviaires et les
usagers. Dans le but de construire des politiques
de gestion des risques efficaces et cohérentes, il
est nécessaire de comprendre et de modéliser le
comportement et la dégradation des ponts en
maçonnerie assisée sous sollicitations d’aléas na-
turels. La modélisation de ponts en maçonnerie
assisée demande d’abord la formulation d’une
loi de comportement représentant la maçonnerie
assisée sous sollicitations cycliques complexes.

Elle se base une élasticité orthotrope et un en-
dommagement décomposé en trois plans orthog-
onaux, couplés à un frottement interne. Ensuite
une méthodologie et des outils de modélisation
des ponts en maçonnerie sont proposés. Après,
des stratégies de calcul sous sollicitations d’aléas
naturels sont présentées. Un premier développe-
ment montre l’application de calculs sur base
modale pour déterminer le comportement et
la dégradation de ponts en maçonnerie sous
chargements sismiques. Pour cela, un modèle
d’oscillateur simple représentant le comporte-
ment d’un pont en maçonnerie sous sollicitation
modale est formulé. Un second développement
montre comment d’autres sollicitations d’aléas
naturels peuvent être considérées. Enfin, le cal-
cul des fragilités est expliqué, illustrant ainsi les
potentielles utilisations, pour l’ingénierie, de ces
travaux.

Title: Modeling and computation of running bond masonry bridges under natural haz-
ards loadings

Keywords: Masonry, bridge, material model, seismic, fragility, natural hazards

Abstract: The railway network is composed
of infrastructure components, in which masonry
bridges are among the oldest and most numer-
ous. These are aged and suffer from steadily
increasing traffic and loadings. In addition, nat-
ural hazards, such as seismic hazards, repre-
sent important risk factors for rail transport and
users. In order to build effective and coherent
risk management policies, it is necessary to un-
derstand the behavior and degradation of run-
ning bond masonry bridges under natural haz-
ards loadings. The modeling of masonry bridges
first requires a material model to represent run-
ning bond masonry under complex cyclic load-
ings. It is based on orthotropic elastic relation-
ships and a damage model decomposed on three

orthogonal planes, coupled with internal sliding.
Then a methodology and tools for modeling ma-
sonry bridges are presented. After, computation
strategies for masonry bridges under different
natural hazards loadings, overall under seismic
ones, are determined. A first development shows
the application of modal-based computation to
determine the behavior and degradation of run-
ning bond masonry bridges under seismic load-
ings. A simple oscillator model is formulated
in order to represent the behavior of a masonry
bridge under modal loadings. A second develop-
ment shows how other natural hazards loadings
can be considered. Finally, the computation of
fragility is explained, which illustrates potential
engineering use.
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