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Résumé:

L'étude théorique, ici présente, traite d’un probléme d’inter-action sol-
structure, permettant ainsi d’apporter une contribution dans la détermination des
effets de pointe et de frottement latéral pour des pieux isolés sollicités en

chargement statique.

L’outil théorique utilisé¢ est le théoréme cinématique de la théorie de
I’analyse limite, dans le cas d’un matériau de Coulomb, en développant un
mod¢le en trois dimensions. Le but de cette recherche est la détermination de la
contrainte de rupture par le modele proposé en utilisant la théorie de 1’analyse

limite.

Le code de calcul pour la détermination de la contrainte de rupture pris en
considération est mathcad qui prend en charge la dilatance, la contractance et la

modification de I’angle de frottement en fonction de la profondeur.

Les résultats obtenus sont confrontés aux résultats expérimentaux obtenus
au laboratoire 3SR Grenoble (France) ainsi qu’aux résultats obtenus par les

calculs conventionnels pour ce type d’ouvrages.

Mots clés:

Pieux, chargement statique, contrainte de pointe, frottement latéral, cinématique,
analyse limite.



Abstract :

The theoretical study, present here, deals with the problem of interaction
pile soil, thus making a contribution in determining the resistance and friction

edge side for a single stake sought by a charge axial static.

The theoretical tool used is the theorem cinematic theory analysis limit, in
the case of a material Coulomb, developing a model in three dimensions. The
aim of this research is to determine the limit load massive breakdown by the

model proposed using the computer code mathcad.

The calculation program takes into account physical phenomena, ie the

expansion and contraction of soil under a load static.

The results, calculated by the proposed model are compared with
experimental results made in the laboratory 3SR Grenoble (France) and the
results of conventional methods used in the calculations of this type of

constructions.

Keywords:

Piles, loading static, constraint edge, lateral friction, kinematics, analysis limit,
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NOTATION :

P (P,y): Charge extérieure

P : Charge résistance Maximale correspondante

0 : angle d’obliquité de la butée par rapport au fiit du pieu
¢ : Angle de frottement interne:

b: Diamétre du pieu

h: Hauteur du pieu

Vo. Vo1, Vi, Vi, Vo Vitesse de déplacement

Wi, W1, et W3 : Poids des blocs du mécanisme

p: Charge de confinement

S : surface de contacte fit du pieu -sol

S1, S2, S3, S4, Ss. Surface de glissement

PP™Y: charge calculée par le DTU

PM=P (B, Q): Charge calculée par le modéle
prperimental . Charge mesurée au cours de I’expérimentation

¢: Coefficient de cohésion interne

o, : Contrainte normale

o,: Contrainte normale de référence
£.”" : Force de frottement calculée par le DTU

£ Force de frottement calculée par le modéle

kpy: Coefficient de butée
k", : Coefficient de butée calculé par le DTU

k"s, : Coefficient de butée calculé par le modéle
P, . Contrainte de pointe

P¢. Contrainte de frottement
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INTRODUCTION

Les fondations sur pieux se présentent chaque fois que des charges importantes
sont appliquées, et que les conditions sur site rendent difficile le renforcement de la couche
d’assise de I’ouvrage a mettre en place. Ce phénomene se produit assez souvent surtout sur les
sols a probléme. Cependant,le choix d’une méthode sérieuse,fiable et économique,pour le
dimensionnement des ces ¢léments porteurs,restent difficile en particulier dans les sables,ce
qui a laisser apparaitre un regain d’intérét pour ce sujet.

Le sujet des fondations profondes a intéressé plusieurs laboratoires de
recherche et plus particulierement le laboratoire 3SR de Grenoble ou de trés nombreuses
recherches dans ce domaine ont ét¢ lancées depuis plusieurs années. Ces recherches
s’intéressaient a la compréhension de certains phénomenes non prévus par les schémas en
plasticité parfaite, et précisément celui des paliers de résistance de pointe et de frottement
latéral unitaire dans un milieu pulvérulent.

Les observations expérimentales, relevées au cour de 1’enfoncement d’un pieu
ont permis de montrer que sous la pointe se développe une zone de sol énormément compacté
ROBINSKY (1964) et MORRISON (1964).Ces fortes variations volumiques sont en rapport
au mécanisme de rupture des grains. Ce phénoméne est fonction du développement des
niveaux de contraintes tres élevés DE BEER (1963), MIURA (1985) atteignant de valeur de
I’ordre de 60MPa LE TIRANT (1991).C’est la raison qui a permis le lancement de plusieurs
études consacrées a I’évolution des propriétés mécaniques des matériaux granulaires avec
I’augmentation de la contrainte appliquée LELONG (1968), VESIC (1972) et COLLIAT
(1986)

Cependant ’analyse des phénoménes de cisaillement d’interface sol-stucture
indique que la mobilisation du frottement latéral d’un pieu est régie par un mécanisme de
dilatance et de contractance, a I’interface sol-pieu, qui gouverne la variation de la contrainte
normale au fit BOULON (1986).Les résultats obtenus a la boite de cisaillement modifiée
montre que 1I’évolution de cette contrainte dépend entre autres de la profondeur d’ancrage et
de la compacité du sol PLYTAS (1985), HOTEIT (1990).

Ainsi, I'utilisation pratique des formules statiques basées sur des schémas en
plasticit¢ parfaite, se heurte a la difficult¢ d’exprimer les coefficients N et Ktgo en fonction

de parameétre facile a déterminer. De plus on s’apercoit qu’un tel processus de calcul peut
amener 1’ingénieur a surestimer considérablement la charge admissible d’un pieu a grande
profondeur. L’American Pétrolium Institut préfére donc approcher de maniére sécuritaire la
portance des pieux « offshore » en se donnant des valeurs empiriques de N, et Ktgd, et en

introduisant des valeurs limites de résistance de pointe et de frottement latéral, mais une telle
formulation peut étre pénalisante pour les pieux trés longs, et pour les sables trés denses.

Une alternative a la résolution précédente consiste a faire appel aux regles
d’interprétation des essais pressiométriques et pénétrométriques, mais ceux-ci ne valent que
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par confrontation avec des essais de pieux in-situ qui sont incontestablement le moyen
d’étalonnage le plus sir, mais sont aussi onéreux, parfois méme irréalisable du fait des efforts
considérables a développer. Bien que ces méthodes traditionnelles soient tres utilisées,il n’en
demeure pas moins qu’elles sont insuffisantes pour décrire complétement le comportement
d’un pieu soumis a des sollicitation axiales monotones.

Le développement des codes de calcul, tel que la méthode des ¢léments finis et autres a
permis la mise en ceuvre de lois rhéologiques de plus en plus sophistiquées, afin de décrire le
comportement du sol dans sa masse et son interaction avec le pieu. Les applications au calcul
de la mobilisation de frottement latéral de pieux parfaitement moulés ont monté qu’il existe
un bon accord avec les essais de laboratoire EISSAUTIER (1986).Cependant, par manque de
données expérimentales, la simulation numérique du comportement de pieux battus ou foncés
pose systématiquement le probléme des conditions initiales dues a la mise en place.
Cependant,la complexité des phénomeénes mis en jeu fait que les modeles numériques ont
encore du mal a rendre compte de I’ensemble de la courbe chargement-tassement,en
particulier la mise en place du pieu.Les difficultés d’instrumentation in-situ des pieux
justifient alors 1’approche de leur comportement a partir d’une simulation physique sur
modele réduit.

L’objectif de notre travail est de proposer un mécanisme ou un modele en trois
dimensions (en axisymétrique), sous chargement axial pour pieu lisse, en fonction des
schémas de rupture proposés par BERZANTZEV d’aprés CASSAN (1978), et autres. Un
chargement axial lui sera appliqué pour calculer I’effort de pointe et le frottement latéral
limite en appliquant la théorie de 1’analyse limite et plus précisément son théoréeme de la
borne supérieur, qui sera présentée dans le deuxiéme chapitre. Cette théorie a été appliquée
par LYSMER (1970), LEE et HERINGTON (1972), CHEN et ROSENFARB (1973),
MEKSAOUINE (1992), BENYAGHLA (1999), SOUBRA et al (2000) BELABED (2007)
pour le calcul de la charge limite pour les différents types de murs de souténement. Sa
validité pour le calcul de ces types de fondations a été prouvée. Une approche dans ce sens
pour le calcul des fondations profondes par la théorie de 1’analyse limite est le but de notre
recherche puisque a ma connaissance d’apres la bibliographie existante dans ce domaine
aucune initiative n’a été entreprise. L’étude que je présente est analytique. Elle comprend
trois parties

1° Partie : bibliographique

Dans la partie bibliographique, nous présentons une syntheése du comportement des
pieux, sous sollicitation verticale monotone. Nous décomposons le probléme des pieux en
terme de résistance et de frottement latéral. Nous présentons les principales méthodes de leur
dimensionnement en milieu pulvérulent. Nous faisons le point en premier lieu sur la
compréhension des phénomenes physiques qui régissent la mobilisation du frottement latéral
et de la résistance de pointe. Nous faisons ensuite le point sur les différentes méthodes de
modélisation physique des ouvrages géotechniques et les phénoménes de I’effet d’échelle et
I’effet de bord.

2° Partie : Théorie de I’analyse limite
Nous présentons dans cette partie les différents champs d’application de cette théorie
qui nous permet le calcul a la rupture d’un ouvrage géotechnique en s’appuyant sur certains

nombres de paramétres : la connaissance de la géométrie d’un systéeme donné, du mode de
chargement qui lui est appliqué, des capacités de résistance des matériaux constitutifs. On
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note qu’une condition nécessaire pour que la stabilité de I’ouvrage soit assurée est qu’il y ait
compatibilité entre les équations exprimant 1’équilibre statique et les conditions imposées par
les capacités de résistance. On déduit de la une approche directe statique permettant de
déterminer les chargements pour lesquels il y a stabilité potentielle de I’ouvrage dans les
conditions imposées. L’approche cinématique dans ce cadre peut étre utilisé dans la mesure
ou elle permet la détermination des chargements pour lesquels I’instabilité de 1’ouvrage dans
les conditions imposées est certaine.

3° Partie : calcul des pieux profonds sous chargement statique par le code de calcul mathcad

Une troisiéme partie qui présente les différents calculs effectués par la théorie de
I’analyse limite en appliquant le code de calcul mathcad. Un modele est pris en considération
pour ces calculs : le modele lisse. Les calculs sont effectués par I’intermédiaire de ce modele
en tridimensionnel en prenant en charge les modifications des caractéristiques du sol du
massif sous les contraintes en présence, a savoir la dilatance, la contractance, et la variation de
I’angle de frottement en fonction de la profondeur. Les résultats obtenus seront confrontés aux
résultats expérimentaux du laboratoire 3SR de I’'IMGrenoble (France). Pour cela deux
principes seront utilisés : un sol multicouches pour la prise en charge des modifications de la
densité sous I’action des contraintes en présence et la théorie de Baligh (1975) pour la
décroissance de I’angle de frottement en fonction de la profondeur.
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I-1 : COMPORTEMENT GENERAL DES PIEUX

I-1-1 : Introduction :

Il est connu que I’é¢tude de la capacité portante d’un pieu nécessite la prise en charge
de I’influence éventuelle de I’ensemble des éléments porteurs constituant 1’infrastructure d’un
ouvrage de génie civil, ce phénomene est désigné généralement par 1’effet de groupe, mais il
ne serait pas raisonnable d’envisager ce cas si I’on ne maitrise pas les mécanismes de transfert
d’un pieu isolé, en particulier dans les sables.

Ainsi, notre étude se limite au cas d’un pieu unique, disposé verticalement, de section
constante et chargé axialement dans un sol purement frottant ou les sollicitations induites sont
suffisamment lentes pour considérer qu’il est drainant et que les forces d’inertie sont
négligeables. D’autre part, notre propos s’est orienté¢ essentiellement vers les grandes
profondeurs d’ancrage supérieur a la profondeur critique

Les essais de chargement statiques de pieux représentent actuellement le moyen le
plus fiable pour appréhender leur dimensionnement. Cependant, il n’est pas envisageable d’y
recourir systématiquement vu leur colt élevé. Devant ce probléme une approche pratique
s’impose, pour laquelle la recherche théorique doit s’appuyer sur des données expérimentales.
C’est a cette fin qu’ont été mises au point les techniques de visualisation et les méthodes de
simulation physiques du comportement d’un pieu en modele réduit, dont le passage au
prototype grandeur réel est régi par les conditions de similitudes qui découlent de la
conservation des équations régissant les phénomenes observés.

En effet, 1'utilisation pratique statique, qui n’est autre qu’un pieu de dimensions
réduites, a suscité un grand intérét quant a 1’application des théories de la capacité portante a
I’essai de pénétration continue. Les travaux de recherche entrepris jusqu’a présent dans cette
voie, ont conduit & un nombre important de méthodes de calcul de la résistance de pointe
limite. Nous nous sommes attaché a préciser le domaine d’application de chacune d’entre
elles et a faire apparaitre leurs limitations lorsque cela est nécessaire.

En ce qui concerne le frottement latéral, notre ambition a été de proposer une étude
bibliographique comportant une description des phénomenes physiques qui apparaissent lors
de son établissement et de souligner les facteurs fondamentaux pouvant intervenir dans sa
mobilisation. La démarche suivie pour cette étude comprend également une analyse du
comportement d’une interface sol-stucture rugueuse.

I-1-2 : Effort de pointe
Les essais de pieux a I’échelle réelle réalisés par KERISEL et Al (1962) dans des
sables de Loire, ont mis en évidence pour la premicre fois un phénoméne fondamental :

I’existence d’un ‘palier’ d’effort de pointe au cours de I’enfoncement statique d’un pieu-
pénétrométre depuis la surface du sol. Ces essais ont été effectués dans une cuve de grandes
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dimensions (¢=6,40cm et H=10,40m).Les diametres des pieux utilisé varient entre 45 et
320mm

Les courbes de résistance de pointe en fonction de I’enfoncement Fig (I-1-1) mettent
en évidence deux phénomenes indépendants de la densité du sable :

. 1
| ¥ = 1 TSaiet I
. ¥= Al
o 427 |'
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Fig I-1-1 : Evolution de I’effort de pointe en fonction de I’enfoncement
D’apres Kérisel, Adam, et Tcheng (1960)

Diamétre 45mm

Diamétre 110 mm

Diamétre 216 mm
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e La résistance de pointe croit presque proportionnellement avec
I’enfoncement puis demeure apparemment constante au-dela d’une certaine profondeur

« critique »
e La valeur du palier d’effort de pointe est indépendante du diametre du pieu,

mais évolue rapidement avec la densité du sol.

L’interprétation d’un essai de pénétration statique par la théorie de la force portante d’un pieu
a ¢t¢ fort longtemps utilisée. Ainsi, dans le cas d’un sable sans cohésion, la contrainte de
rupture sous la pointe du pieu est donnée par la relation

szD.quo"V N, (I-1-1)

Ou
D : Profondeur d’ancrage du pieu
v : Poids volumique
N, : Facteur de portance fonction de I’angle de frottement interne du sol

Cette formulation suggere donc une croissance linaire de la résistance avec la profondeur, ce
qui est contraire a la réalité expérimentale.

La non linéarit¢ des courbes d’enfoncement a ¢été confirmée peu aprés par
VESIC(1963) a I’issue des essais d’enfoncement de pieux modéles parfaitement moulés dans
une cuve parallélépipédique de 1,5m de coté et de 1,8m de profondeur Fig (I-1-2 )

q Ib/in*
[} 100 200 J00 400

Y
[

tassemenp b (1n)

Fig : I-1-2 Essais de VESIC : Enfoncement d’un pieu moulé & Im de profondeur
d’aprés GRESILLON (1953)
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Pour quantifier la contrainte en pointe limite, DESSAINT (1933) a essay¢ de reproduire en
laboratoire des essais de pénétration de pieu en grande profondeur a I’aide d’une cuve de
petite dimension (Qcuve = 40cm et H = 50cm) dont le poids des terres a été remplacé par une
pression verticale appliquée en surface du massif de sol.

Les courbes de pénétration obtenues, pour une surcharge donnée sont toutes
caractérisées par un palier d’effort de pointe. En admettant que les surcharges appliquées
traduisent 1’effet de la profondeur, les courbes enveloppes de la figure (I-1-3) (relatives aux
diverses densités) montrent que la résistance de pointe ne reste pas constante au-dela d’une
profondeur comme le laisseraient prévoir les expériences de KERISEL (1962). Cette allure a
été confirmée plus tard par plusieurs auteurs BALDI et al (1981), PARKIN et al (1974) a
I’issue des résultats d’essais pénétrométriques en chambre de calibration.
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Fig I-1-3 : Evolution de la résistance de pointe avec la surcharge verticale
(D’apres DESSANT (1966))

A T’exception de toute considération théorique, 1’essai de pénétration statique a
toujours été le moyen le plus utilisé pour la reconnaissance des sols .Cependant, cela
n’empéche pas de se situer dans des conditions analogues a celles d’un pieu travaillant en
phase de service. La résistance de pointe mesurée pourra donc nous renseigner sur la réaction
qu’opposerait le sol a un chargement d’un pieu de fondation travaillant en pointe.

TCHENG (1966) a pu réaliser des essais de chargement de pieu-pénétrométre, moulés
dans des sables de Loire, simulant ainsi la réalisation in-situ d’un pieu foré. On constate sur la
Fig (I-1-4) que la pointe ne semble pas atteindre la valeur correspondant au fongage continu a
partir de la surface. Cette différence réside dans le fait que le pieu foncé a déja comprimé le
sol sur une certaine hauteur lorsqu’il atteint le niveau de pieu moulé, alors que pour ce dernier
et au méme niveau, aucune compression du sol n’a encore été réalisée. Dans ce cas pour
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rejoindre la courbe de pénétration continue, 1’enfoncement doit étre poursuivi jusqu’a
plusieurs fois le diamétre du pieu.

(] B= 320mrn

0 100 200 Qears)
frs | ‘ '
\ \‘*\\ Sable de LOIRE
- |
R |
gt Sah 1:Dr= 04 @ =32°
-
‘| 7\ \‘\\ L ZDR :Ors ﬁ=33‘
, SO 3:DR =09 @ =40°
2 4 : B=216mm N \\
; k. \
| Penetrometres \ \\
| tfoncés depuis \ \
11 la surface \2 N3
3 | 1 \
l [] \ |
' I \
41—t — —+ v
| [ | |}
I
I \
| 1 \
: B=216 mm [ :
i Penétromatres |
6 ' mouleds 1
l ]
]
I
|
[}

7N

Fig I-1-4 : Effort en pointe d’un pieu moulé. Comparaison avec la courbe pénétrométriques
d’aprées TCHENG (1966)

Ces observations nous permettent de conclure que le comportement d’un sol
pulvérulent sous la pointe a une influence considérable sur la portance des pieux.
ROBINSKY et MORRISON (1964) ont effectués des essais d’enfoncement de pieux modele
par battage dans un massif de sable dans lequel ils ont disposé des lits de billes de plomb. La
superposition des clichés pris aux rayons X,avant et aprés enfoncement Fig (I-1-5), témoigne
de I’existence d’une zone trés compactée située juste en dessous de la pointe. Celle-ci est
constituée par le déplacement du pieu en un phénomene d’expansion verticale. Les résultats
montrent que les dimensions de cette zone croient avec la densité du sable et qu’elle est
d’autant plus importante que la résistance de pointe augmente.

On retrouve ces mémes résultats lors de 1’¢tude expérimentale menée par SID-

AHMED (1989) a I’aide d’un mod¢le de visualisation bidimensionnel de 1,00 x 0,60m avec
des parois en verre. Le remplissage s’est effectu¢ pour cette expérimentation par couches
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successives de sable séparées par des lits de sable colorés de méme nature. Les résultats
montrent que le comportement cinématique du pieu est indépendant de la nature du sable Fig
(I-1-6). Il apparait que le volume de sable remanié par la pénétration du pieu augmente avec
la densité relative du sable.

L’étude de I’effort d’échelle menée par rapport aux dimensions transversales des
pieux sur la résistance de pointe en moyenne et grande profondeur, DE BEER (1969) a réalisé
des expériences de foncage dans un sable dense avec poingon de 4cm de diametre dans une
cuve enticrement fermé (Qcuve =30cm et H = 24cm) Fig (I-1-7). Cette simulation reproduit
parfaitement certains phénoménes observés lors du fongage d’un pieu. Lorsque le niveau de
contrainte sous la pointe devient élevé, un mécanisme d’attrition des grains est généré. Cela se
traduit par une translation de la courbe granulométrique vers la partie fine, qui apparemment
n’évolue plus au-dela d’une certaine valeur de résistance de pointe
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Fig I-1-5 : Visualisation des déformations du sol au voisinage de la pointe d’un pieu lors du
battage d’aprés ROBINSKY et MORRISON (1964)
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Fig I-1-6 : Influence de la densit¢ relative sur les dimensions de la zone perturbée.
Cas d’une pointe plate et conique a 30° d’apres SID-AHMED (1989)
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Fig I-1-7 : Poingonnement du sable sous le pointe d’aprés de BEER (1963)
1- Evolution de la courbe granulométrique

2- Courbe effort-déplacement (E = 1Kg /cm?*)

Ces phénomenes se retrouvent dans les expériences de MIURA (1985) mais avec plus
de détails. Le pieu modele de Scm de diameétre est moulé dans un sable dense mis en place par
compactage de couches successives dans une cuve cylindrique. Une surcharge verticale est
transmise a 1’échantillon par DI’intermédiaire d’une membrane pressurée a 1’eau. Apres
I’enfoncement du pieu Fig (I-1-8) des mesures de densité sont effectuées dans les différentes
zones qui entourent le pieu. Afin de déterminer la distribution des particules écrasées sous la
pointe du pieu, I’auteur caractérise cette modification de la structure granulaire par 1’air de la

surface S :

S=8 .y (I-1-2)
Ou

S,, : Surface spécifique (m*/ g)
y : Poids volumique du sable

On note que le bulbe formé par les particules écrasées s’étend a environ trois fois le diamétre
du pieu a partir de la pointe.
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Fig I-1-8 : Ecrasement des grains sous la pointe du pieu d’aprés MIURA (1985)
1- Courbe effort pointe-tassement normalisée
2- Mesure des densités et de I’air de la surface en chaque section
3- Surface d’égal écrasement des grains

De la méme maniere, ALLERSMA (1988) a constaté lors de ses expériences
d’enfoncement de pieux modéles dans un milieu constitué de particules de pyrex (propriétés
mécaniques similaires a celles du sable quartzeux) que les déformations plastiques sous la
pointe sont accompagnées d’une attrition des particules. La visualisation des phénoménes par
photo-¢lasticimétrie Fig (I-1-9) montre que la distribution des contraintes sous la pointe est
trés complexe. La difficulté d’interprétation de cette complexité viendrait du rdle que jouerait
les conditions aux limites du fait des faibles dimensions du modé¢le bidimensionnel utilisé
(27,5 x 27,5 cm) par rapport a ceux du pieu modele (épaisseur = 1,5cm). Cependant, les
déformations subies par le sol au cours de I’enfoncement restent encore mal connues.

=T 1

Fig I-1-9 : Ligne isostatique obtenues a partir d’un modele de visualisation par photo-
¢lasticimétrie.Cas d’une pointe plate et conique a 60° d’aprées ALLESMA (1988)
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Fig I-1-10 : Variation de la surface du sol lors de la pénétration d’un pieu
d’aprées FORAY et PUECH (1976)

Ces phénomenes observés ont fait 1’objet de plusieurs études menées au laboratoire
3SR (Grenoble), notamment par BIAREZ et GRESILLON (1970), FORAY et PUECH
(1976).Les variations de la surface du sol lors de I’enfoncement du pieu Fig (I-1-10) ont
conduit a considérer I'influence de la compressibilit¢ du sol sur la mobilisation de la
résistance de pointe. Ces auteurs ont utilisé 1’analogie entre le comportement du sol sous la
pointe et celui d’un échantillon de révolution lors d’un essai triaxial en grande déformation.
Le diagramme de la Fig (I-1-11) montre que la densité d’un échantillon en plasticité parfaite,
nommeée densité critique, est fonction uniquement de la contrainte de confinement o quelque

soit la densité initiale. Ainsi, pour un échantillon de densité initiale donnée y correspond une
contrainte de confinement critique Q. sur le diagramme pour laquelle aucune variation
volumique n’est en principe observée. A cette caractéristique, deux cas peuvent se présenter :

® si 0,< Q. le matériau se dilate jusqu’a la plasticité parfaite

e si 0,>(Q. le matériau se contracte jusqu’a la plasticité parfaite

Ces deux phénomeénes s’expliquent par :

e Au début de I’enfoncement les contraintes sont faibles et le sol situé sous la pointe
se dilate pour atteindre la plasticité parfaite. C’est le refoulement du sol vers la surface
observé expérimentalement.

e Au cours de I’enfoncement les contraintes sous la pointe augmentent et le sol se
contracte au sein d’une zone, celle-ci se développe progressivement jusqu’a un certain volume
final, d’ou I’apparition du palier
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Pour les pieux ancrés en profondeurs (fiche supérieure a 20 m), la compression de cette zone
implique souvent un phénoméne d’écrasement des grains vu le niveau des contraintes trés
¢levé qui se développe sous la pointe du pieu
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Fig I-1-11 : Diagramme critique comment a plusieurs sables
d’aprés FORAY et PUECH (1976)

I-1-3 : Modele en plasticité parfaite :

Les méthodes théoriques de calcul de la résistance de pointe en plasticité parfaite
différent en général par les modeles de ruptures supposées. On énumeére dans la littérature
trois grandes classes :

1 : faible profondeur

Le modéle utilisé le plus souvent, pour la détermination de la résistance de pointe
limite, est celui d’une fondation superficielle infiniment longue ou I’effet de la profondeur est
supposé équivalent a celui d’une surcharge verticale égale au poids des terres Fig (I-1-12) ;
Les équations d’équilibre sont établies en milieu non pesant et incompressible. Les zones (1)
et (IIT) sont considérées respectivement en état d’équilibre limite actif et passif. La zone (II)
est une zone de transition de PRANDTL. En considérant les hypothéses précédentes et en
utilisant les paramétres de contrainte de SOKOLOWSKI, on déduit I’expression du
coefficient de capacité de TERZAGUI

N, = ™ 1g*(5+%) (I-1-3)
L’utilisation de I’angle de frottement dans la formule de N, précédente, conduisait a des

valeurs de pointe trop élevées par rapport aux résultats d’essais. A I'LLM.G, laboratoire 3SR, la
valeur de N fournie par LEGALL et NEGRE est issue d’un calcul en symétrie axiale.
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Fig I-1-12 : Description générale de la capacité portante

2 : moyenne profondeur

Pour avoir constaté expérimentalement que les lignes de glissement remontaient
jusqu’a la surface, GRESILLON (1970) a proposé pour le début de I’enfoncement un schéma
de rupture avec remonté d’un cylindre de sol concentrique au pieu Fig (I-1-13). Lors de
I’enfoncement, le frottement de ce volume de sol avec le reste du massif entraine une

augmentation de la contrainte verticale au niveau de la base de la pointe. Cette contrainte
s’exprime dans le cas général

6= F+yDt+ Ac (I-1-4)
F, : Surcharge verticale (nulle dans ce cas)

v.D : Poids des terres
Ao : Accroissement di au frottement du cylindre

Fig I-1-13 : Schéma de rupture sous la pointe a moyenne profondeur
d’aprés BIARZE et GRESILLON (1970)
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Le calcul s’effectue avec 1’hypothése supplémentaire qui consiste a considérer que les
contraintes le long du ft et sur le cylindre limite sont des contraintes de butée d’obliquité ¢.
Finalement, 1’expression de la résistance de pointe en milieu pulvérulent non surchargé
s’écrit :

q=v.D.N, (1+

Ksing
7 D) (I-1-5)

ou :
K : coefficient de butée
L : dimension du cylindre en mouvement donnée par la formule suivante

Zigg
B=L.tg(z+%).e? (I-1-6)

En remarque que pour les moyennes profondeurs le terme de pointe suit une évolution
parabolique, ce qui est plus conforme aux observations expérimentales. On note finalement
que ce modele de calcul n’est valable que pour les sables denses ou la dilatance est possible

3 : Grande profondeur

Les auteurs s’efforcent dans leurs modeles de calcul de tenir compte que les
remontées du sol ne sont pas plus visibles en surface. En pénétration continue,
L’HERMINIER d’aprés CASSAN (1978) Suppose que les lignes de glissement, qui sont
d’aprés MEYERHOF (1976) des spirales logarithmiques, se referment sur le fit Fig (I-1-14).
On admet alors que le long de la surface latérale du pieu régne un état d’équilibre limite passif
et sur lequel s’exerce des contraintes uniformes d’obliquité ¢ correspondant a un pieu
rugueux. Avec ces hypotheses, I’auteur aboutit a I’expression de la résistance de pointe limite
suivante :

S5
——p)t;
(2 »)igp

q=otg(z+%).e (I-1-7)

Avec:
D
GZY-K,,(D‘TO) (I-1-8)

K - Coefficient de butée

Ce calcul correspond a un probléme plan. Pour passer au cas tridimensionnel, il
convient d’introduire dans les calculs un coefficient de forme A qui varie de 0,7 pour les
sables laches a 1,7 pour les sables denses avec une valeur moyenne de 1, 3.

BEREZANTZEV d’aprés CASSAN (1978) considére que les lignes de
ruptures sont toujours des spirales logarithmiques, qui sont limitées au plan horizontal de la
base de la pointe du pieu Fig (I-1-15). Autour du ft la surface de glissement est un cylindre
donnant naissance a des contraintes tangentielles qui s’opposent a I’enfoncement du pieu. La
surcharge verticale qui régne a la base de ce cylindre a pour expression :

gs =a.y.D (I-1-9)
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Ou le coefficient a est inférieur a 1’unité et fonction décroissante de D. Le terme de pointe est
donc :
q=a.D.N', (I-1-10)

ou N', = aN, (I-1-11)

q

1
- f
o -
m
[ :—‘-..
o g
-1__ 20 L .
i )+ AN
e “
44
/

Fig I-1-14 : Lignes de rupture sous un pénétrometre
L’HERMINIER d’apres CASSAN (1978)

En fin de compte, on aboutit a une loi de proportionnalité entre le terme de pointe et
la profondeur, y compris dans ce dernier cas ou le coefficient de capacité portante semble
diminuer avec la profondeur. Or la plus part des essais de chargement montrent que ce type de
formulation n’est valable que pour les faibles profondeurs et qu’au-dela le phénoméne est
beaucoup plus complexe. Apparemment aucun de ces schémas en N, n’est en mesure de

rendre compte de « palier » observé expérimentalement dans la courbe d’enfoncement.
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Fig I-1-15 Schéma de rupture BERZANTZEV d’aprés CASSAN (1978)
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I-1-3-1 : Compressibilité en phase plastique :

Nous avons noté¢ au paragraphe [-2-1 qu’au cours de I’enfoncement d’un pieu, il se
développe sous la pointe une zone de sol subissant de grandes déformations. Une partie
importante de ces variations volumiques résulte du phénomene d’écrasement des grains
provoqué par I’augmentation de la contrainte de pointe. Donc pour une meilleure approche de
la résistance de pointe des pieux en grande profondeur dans un milieu pulvérulent, il importe
de tenir compte dans les modeles rigides-plastiques des caractéristiques mécaniques des
sables sous fortes contraintes.

Le passage des modeles dits « a faible profondeur », avec refoulement, a des schémas
« a grande profondeur » tenant compte de la compressibilit¢ du milieu sous forte contrainte
reléve, au moins quantitativement, du méme phénomeéne qui ameéne VESIC (1963) a
distinguer, pour des fondations superficielles, des schémas de « rupture généralisée » avec
refoulement latéral et des schémas de «rupture localisée» ou de « poingonnement »
provoquant une densification du milieu sous la pointe, selon la densité initiale.

On peut faire cette comparaison avec les fondations profondes, la contrainte de
confinement jouant le méme roéle sur la contractance que la densité initiale ZIANI (1987),
TURKI (1991). Le phénoméne se complique pour la pointe du pieu, du fait de I’importance de
I’écrasement des grains.

Une initiative de rendre compte indirectement de ce phénoméne de compressibilité
consiste a limiter 1’étendue de la région plastique en jouant sur I’angle formé par la surface
limite et le niveau de la pointe du pieu Fig (I-1-16). On raméne ainsi la zone de rupture a un
schéma dit « localisé » au sens de VESIC (1963). Ce qui a conduit au développement de
schémas tel que JANBU et SENNESET (1974) (schéma plan pour o = -15°, 0°, et 15°), ainsi
que DURGUNOGLU et MITCHELL (1975) avec les hypothéses de BIAREZ (1962).

Pour les mémes raisons, DE SIMONE et SAPIO (1985) proposent pour les pieux
profonds un schéma de rupture en symétrie axiale mais avec un angle o variable. Les valeurs
du coefficient de capacité¢ portante N, pour une base du pieu rugueuse et lisse sont

représentés sur la Fig (I-1-17) en fonction de I’angle de frottement o, et pour des valeurs de ®
variant entre 0 et m /2. Ce qui donne des expressions de type :

q=o0,.N, (I-1-12)
Avec N,= N, (o, 0) (I-1-13)

a : Base lisse b : Base rugueuse

Fig I-1-16 : lignes de glissement sous la pointe du pieu
d’aprés DE SIMONE et al (1985)
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Fig I-1-17 : Facteurs de capacité portante N, pour une base lisse et rugueuse
d’aprés DE SIMONE et al (1985)

30

Fig I-1-18 : Comparaison avec les mesures en chambre de calibration
d’apreés DE SIMONE et al (1988)

Actuellement ces modeles sont utilisés pour I’interprétation des essais de pénétration

en chambre de calibration. En tenant compte de la géométrie de la pointe, DE SIMONE et
GOLIA (1988) trouvent un bon accord avec les résultats expérimentaux obtenus par plusieurs
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auteurs pour un angle o variant entre -15° et 0° Fig (I-1-18). Ce type de modéle de rupture
présente deux inconvénients dans son utilisation :

e Le premier, est que le calcul est mené avec un angle de frottement interne ¢
constant dans tout le massif. Or, I’angle ¢ dépend de 1’état de contrainte de 1’¢lément
de sol considéré, ce qui est le cas sous la pointe ou le niveau de contrainte est tres
élevé.

e e deuxieme, consiste a la nécessité d’ une bonne approximation de 1’angle ®
qui a priori ne peu étre déterminé qu’a base de corrélation avec des essais
expérimentaux effectués avec le sable considéré. La signification physique de ce
paramétre se trouve donc diminuée et la méthode de calcul n’a plus beaucoup
d’intéreét.

I-1-3-2 : Expansion de la cavité :

L’intérét essentiel dans 1’expansion d’une cavité cylindrique ou sphérique, est
I’existence d’une pression limite au-dela de laquelle les déformations n’ont aucune influence
sur la pression a I’intérieur de la cavité. C’est ce qui semble se produire au niveau de la pointe
d’un pieu lors de son enfoncement continu. Cette raison a obligé plusieurs auteurs, VESIC
(1972), BALIGH (1975), LAST (1988), a adopter pour les fondations profondes des modeles
basés sur I’expansion de la cavité Fig (I-1-19)

pile_tip
——
"y
plasticized 0 | |1 _ o
volume _ Ly —— pile tip displacement
o delume | K
( behaviour determined -
vy &.¢.0.0,) -
4.0 ~——elastic volume
/1 (behaviour determined
} bf/u.G,ﬁn)

elastic boundary displacement

Fig I-1-19 : Modg¢lisation de la rupture €lasto-plastique sous la pointe d’un pieu par une
Solution d’expansion de cavité

Partant de la similitude faite avec le comportement d’un échantillon de révolution lors

d’essai triaxial et d’un grand nombre d’essais de pénétration dans les sables, PANET (1982)
considére que la zone en plasticité parfaite, située a la base du pieu, est limitée par les demi-

38



spheres de rayons respectifs Kr,et r, Fig (I-1-20). Les éléments de sol au bord de la pointe

sont supposés suivre un chemin a contrainte moyenne constante. L’expérience de la pression
limite est réduite a partir des équations d’équilibre limite en symétrie sphérique. Dans le cas
d’un sol non cohérent, on a :
3 _
R,=——.0, . K" (I-1-14)
1+2K,
ou
K : facteur multiplicateur, fonction de la densité
K, : Coefficient de poussée des terres a I’équilibre limite de rupture
o,, . Contrainte moyenne correspondant a la densité critique du sol

La difficulté dans cette méthode réside dans la détermination des frontiéres de la zone
plastique, puisque 1’auteur n’a défini au préalable aucun critére de rupture, ce qui rend donc
son utilisation tres délicate.

_f_._
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Fig I-1-20 : Forme géométrique du bulbe plastique sous la pointe
d’apres PANET (73)

La nouveauté dans 1’étude de VESIC (1972), par rapport a la théorie classique de la
mécanique des milieux continus de I’expansion de cavité, réside dans la prise en considération
de la compressibilit¢ du matériau en phase plastique et sa formulation en fonction de la
contrainte moyenne.

A Torigine, le matériau est supposé sous un état de contrainte isotrope et I’expansion
de la cavité cylindrique ou sphérique est due a une pression P, uniforme dans un milieu

u

homogene isotrope et parfaitement élasto-plastique ou les formes de gravités sont négligées.

Le chemin de contraintes suivi par un ¢lément de sol au bord de la cavité est
représenté par la Fig (I-1-21), ce qui laisse supposer que les variations de volumes qui se
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produisent dans la zone plastique ne dépend que des états de contraintes (1) et (4). Ainsi la
courbe de déformation volumique a la rupture d’un matériau s’exprime par :

o o
d0=rc tc, (—’"j . Gy [—’”J (I-1-15)
Oy Oy
[
&5 4
qu.
3 & .'
g J L2
q ‘J‘) i
I | \(n".' !
& %3 ,
g P4
W - ;
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Fig I-1-21 : Chemin de Contrainte d’un élément de sols situé¢ au bord
De la cavité d’apreés VESIC (1972)

ou

c, [O-’” j : représente la déformation obtenue lors de la phase de compression
0y
Isotrope (1-5) d’un échantillon de sol.

n

o . . . . \

c, (—'”) : représente la déformation volumique a la rupture lors d’une

o
0

Compression triaxiale (5-4)

avec :
¢, : Coefficient de correction

c,, ¢; ,m, n:représentent les coefficients de compressibilités

o, : Contrainte moyenne appliquée

o, : Contrainte de référence
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Des équations d’équilibres, en introduisant le critére de plasticitt de MOHR-
COULOMB;, et de la condition de conservation du volume, on déduit I’expression de la
pression limite d’expansion de cavité. Dans un milieu non cohérent on a :

P,=F,.q, (I-1-16)
Ou
q, : Représente la contrainte isotrope initiale

F, : Facteur adimensionnel d’expansion de cavité

e : Pour une cavité sphérique :

. 4sing
1 + sin [ : J
q:3.(—‘€0).(]rr) 3(l+sing) (I-1-17)
3—sin@
Ou
1
1 = - I-1-18
T+ Al ( )
e : Pour une cavité cylindrique :
sin @
]' (I:Sin ]
F=(1+ singo).[ 2 ’ (I-1-19)
cos @
Ou
1. = L (1-1.20)

Sachant que I’index de rigidité

1= (LJ (I-1-21)
qigp

Avec un module G et un angle de frottement ¢ restant constant en phase élastique
Se basant sur le comportement des sols sous fortes contraintes, BALIGH (1975)

introduit dans les résultats précédents, I’aspect de la décroissance de 1’angle de frottement
interne ¢ avec la contrainte moyenne, par conséquent I’enveloppe de rupture ne serait plus

une droite mais plutét une courbe convexe ayant pour expression dans le plan de MOHR-

COULOMB :
1 o}
T= U|:tg(00 + tga[— - log[—Jﬂ (I-1-22)
6 o,
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Avec ¢, et a des angles définissant I’enveloppe et dépendant a la fois de la densité et du type

de sol. Ces parametres sont déterminés expérimentalement. Pour « = 0, 1’équation redevient
une relation de type MOHR-COULOMB

Pour cette théorie, la pression limite dans un sable homogeéne n’est plus
proportionnelle a la profondeur Fig (I-1-22). Dans ce cas la résistance de pointe d’un pieu ne

sera plus rattachée a P, que par une simple expression.

80 Pu
10° Pa

0

1. Sol incompressible surface limite droite.

2. Sol incompressible surface limite courbe

3. Sol compressible surface limite droite.

4. Sol compressible surface limite courbe.

*D o

10

Fig I-1-22 : influence de la compressibilité et de la courbure de la surface
Limite sur la pression limite d’aprés BALIGH (1975)

VESIC admet comme schéma de rupture, le schéma de la Fig (I-1-23). Il propose pour
des expansions de cavité cylindrique et sphérique, les formulations suivantes de la résistance

de pointe :
e Cylindrique

z e L
q= /1{1 + tg(% + %).fg@, }e[z d (1-1-23)

Ou
A : Facteur de forme de la pointe. Dans le cas d’une pointe plate 1= 1+1go,

e Sphérique

4 2 J1+sing,

T po—tg0. B,
q= .[tgz(z 4 &) ;}e( o) (I-1-24)

@, est I’angle de frottement interne du sol sous la pointe. En plan I’angle de frottement

doit correspondre a des déformations planes. LADE et LEE d’aprées GHIONNA (1988)
proposent la formulation :

@ (PS)=1.5 ¢(TX) - 17° (1-1-25)
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ou

@ (PS) : Angle de frottement interne en déformation plane
@ (TX) : Angle de frottement interne déterminé a I’essai triaxial
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Fig I-1-23 : Schéma de calcul en plasticité parfaite
VESIC d’aprés JAMIOLKOWSKI et al (1985)

JAMIOLKOWSKI et al (1985) ont essayé de valider cette approche a 1’aide d’essais
pénétrométriques et pressiométriques en chambre de calibration. Prenant en considération
I’axisymétrique du probléme, ils ont tenté¢ d’évaluer la résistance de pointe en introduisant
dans la relation en expansion de cavité cylindrique de VESIC (1972), d’une part les
hypothéses formuler par BALIGH et al (1975) , d’autre part la pression limite issue des
expériences. Les résultats de calcul ont été confronté aux résistances de pointe mesurées et
ceci pour chaque densité relative de 1’échantillon considéré Fig (I-1-24). Les auteurs notent
une bonne concordance. Par ailleurs la comparaison des valeurs théoriques du rapport

%L avec ceux des expériences, est indiquée sur la Fig (I-1-25). Ces données sont considérées

par plusieurs auteurs comme trop élevés. Celles généralement proposées étant comprises entre
5 et 10 pour un sol pulvérulent

GREEUW et al (1988) ont réalisé des essais pénétrométriques en chambre de calibration sur
des sables fins avec des densités variant entre 30% et 87%. Les surcharges verticales
appliquées sont de 1’ordre de 100kPa et 250 kPa. Ces auteurs ont également procédé a un
calcul de pression limite basé sur le modele d’expansion de cavité sphérique développé par
CARTER et al (1986). L’évolution du rapport de la résistance de pointe mesurée a la pression
limite calculée (g,/P,), est représentée sur la Fig (I-1-26). On remarque que ce rapport

décroit rapidement avec 1’augmentation de la densité relative pour devenir pratiquement
constant au-dela d’une valeur de D, = 50%. Cette variation est tout a fait en contradiction avec
celle de JAMIOLKOWSKI et al (1985).
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Notons ¢également les résultats de RENOUD-LIAS (1978) issue des essais
pénétrométriques et pressiométriques réalis€és en chambre de calibration sur le sable d’Hostum
gros (Ds,= 0.7mm). La Fig (I-1-27) montre clairement qu’a une profondeur donnée, ce

rapport (not¢ R/ Pl ) croit lorsque la densité du sol augmente
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Fig I-1-25 : Variation de rapport %im d’aprés JAMIOLKOWSKI et al (1978)

Le passage de la pression limite d’expansion de cavité cylindrique a la résistance de
pointe d’un pénétromeétre ou d’un pieu, peut se faire au moyen du schéma de rupture proposé

par MENARD (1975). Un calcul en plasticité élémentaire sans

aucune hypothése sur la

compressibilité du matériau, permet de relier q et P, par la formulation suivante :

44



e(ﬂ - (oj.tg(p
(i} _ tg[ﬁ L2 }_L (1-1-26)

P 4 2 cos @

Ce rapport est une fonction croissante de ¢, donc de la densité relative également, ce qui tend
a contredire une fois de plus les résultats de GREEUW et al (1988)
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Fig I-1-26 : Rapport de la résistance de pointe mesurée a la pression limite calculée
En fonction de la densité relative d’aprés GREEUV et al (1988)

a [} 20. Rp

30+ 11

Fig I-1-27 : Evolution du rapport q/ql d’aprés RENOUD-LIAS (1978)

Dans le cadre de son étude sur l’essai de pénétration statique dans les milieux
granulaires drainés, LAST cit¢ par GHIONNA (1988), propose pour la région en plasticité
parfaite qui se développe sous la pointe, un schéma avec des lignes de glissements qui
rejoignent une surface limite d’une cavité en expansion cylindrique Fig (I-1-28). La résistance
de pointe calculée est donnée par la formule:
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Q- (;jp (1-1-27)
Avec
w : Facteur de résistance du cone qui dépend de I’angle ¢_et de
la rugosité de la pointe
T= 1+tg2(pc

P, : Pression limite d’une expansion de la cavité cylindrique

Le calcul s’étant effectué a deux dimensions, il convient d’introduire un coefficient de
forme S, pour de tenir compte de I’axisymétrique du probléme. D’aprés DE SIMONE et al

(1988), ce facteur n’est pas constant Fig (I-1-29). Il varie énormément avec I’angle de
frottement ¢ et I’obliquité des contraintes @ agissant sur la pointe du pieu.

L’expression de la formule de la pointe sera :

q=s, {K}pL (1-1-28)

Fig I-1-28 : Schéma de calcul en plasticité parfaite
(LAST d’aprées GHIONNA (1988))

46



Fig I-1-29 : Facteur de forme S, d’aprés DE SIMONE et al (19838)

I-1-4 : Problémes du critére de plasticité :
I-1-4-1 : Evolution de I’angle de frottement :

Sous forte contrainte I’effet le plus significatif du comportement des sols est la
diminution de I’angle de frottement interne au pic due essentiellement au degré d’écrasement
des grains en fonction de la contrainte moyenne appliquée. Ce résultats est trés important car
souvent, et pour des raisons pratiques, on se contente d’extrapoler les données issues des
essais triaxiaux conventionnels qui n’exéde pas en général une contrainte moyenne de 10 bar.
Or sous la pointe des pieux ancrés en grande profondeur,en mer du nord par exemple, les
contraintes sont de I’ordre de 10 a 60 MPa dans le cas des sables siliceux tres denses. Ce
phénomeéne se traduit évidement par une courbure de 1I’enveloppe des cercles de MOHR. Le
LONG (1968), BISHOP (1966), VESIC et CLOUGH (1968) ainsi que d’autres auteurs ont
montré que cette décroissance de 1’angle de frottement est d’autant plus sensible que la
densité initiale du matériau est grande.

VESIC et CLOUGH (1968) montrent que la baisse de 1’angle de frottement sécant
avec ’accroissement de la contrainte moyenne n’est pas continue, mais qu’elle présente une
limite inférieure Fig (I-1-30) qui correspond a la contrainte moyenne o ,, d’attrition des grains
au-dela de laquelle le mécanisme de rupture des grains est prépondérant et la résistance au
cisaillement des sables devient indépendante de la densité initiale de 1’échantillon.

Les essais de compressions triaxiales sous fortes contraintes de confinement, réalisés
par COLLIAT (1986) a I'LLM.G, laboratoire 3SR, avec des matériaux de natures différentes,
indiquent de la méme fagon Fig (I-1-31), que dans le cas des sables siliceux, la résistance au
cisaillement passe par une valeur minimale correspondant a I’angle caractéristique. Ce dernier
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est défini comme étant 1’angle correspondant au maximum de 1’enchevétrement possible des
grains. Dans le cas des sables carbonatés, il apparait que 1’angle de frottement continue a
diminuer dans le domaine des contraintes de confinement considéreé.
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Fig I-1-30 : Evolution de I’angle de frottement sécant ¢_en fonction de la contrainte
Moyenne d’aprés VESIC et CLOUGH (1968)
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Fig I-1-31 : Evolution de I’angle de frottement au pic de la contrainte en fonction de
La contrainte moyenne d’apres COLLIAT (1986)
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Ce phénomeéne est attribué par plusieurs auteurs au seul effet d’écrasement des grains,
comme le montre la Fig (I-1-32) tirée de 1I’étude de COLLIAT (1986). Ceci met en évidence
I’influence de la nature minéralogique, de la distribution granulométrique et de la forme des
particules du sable sur la résistance maximale du matériau considéré.

§ | angle de N’l;t!!ﬂ'\h‘l'l:

coefficent d ecrasement des grains |

> =3 3 1 5 6 7 € &

Fig I-1-32 : Corrélation entre 1’angle de frottement au pic de contrainte et I’effet
d’écrasement des grains d’aprées COLLIAT (1986)

I-1-4-2 : Compressibilité du sol :

Le paragraphe I-2-1 montre que sous la pointe, d’'un chargement d’un pieu profond,
les matériaux granulaires suivent un comportement contractant. Leurs compressibilités
semblent étre 1’'un des paramétres les plus importants dans le calcul de la résistance de pointe.
La compressibilité d’un échantillon de sol est due en particulier :

e A la variation de I’enchevétrement des grains qui provient soit du glissement ou de la
rupture des grains
e 3 la déformation des surfaces de contacts inter-granulaires

NAUROY et le TIRANT (1983) ont défini I’indice de compressibilit¢ C,d’un

¢chantillon de sable, soumis a une compression isotrope ou oedométrique, comme la pente au
point P correspondant a la contrainte de confinement considérée de la courbe (e-logP). Les
essais de compression isotrope réalisés par ces auteurs a ’appareil triaxial, montre que les
sables carbonatés sont trés compressibles par rapport aux sables siliceux. L’indice de
compressibilit¢ C, augmente continuellement dans le domaine des faibles contraintes mais

tend vers une valeur limite dépendant de la nature du sable et de la densité relative D, pour
des contraintes de IMPa Fig (I-1-33)
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Dans le méme ordre d’idée, COLLIAT (1986) a réalis¢ des essais cedometrique sous des
contraintes axiales atteignant 100MPa. En suivant une procédure identique a celle de
NAUROY et LE TIRANT (1983), les résultats obtenus montrent que I’indice de
compressibilit¢ C,augmente dans le domaine des faibles contraintes et atteint une valeur

limite maximale dans le domaine des fortes contraintes de 1’ordre de SMPa pour le sable
carbonaté, et de 50MPa pour les sable siliceux Fig (I-1-34). D’autre part, I’indice de
compressibilité limite tend vers la méme valeur pour les matériaux €tudiés C,= 0.6 et leur

comportement globale est identique a un décalage en contrainte prés. Selon ’auteur, ce
décalage peut €tre attribué a la résistance des particules de sable a 1’écrasement.
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Fig I-1-34 : Evolution de I’indice de compressibilité avec la contrainte oedométrique
d’aprés ROBERT et al COLLIAT (1986)

Pour les niveaux de contraintes usuelles - inférieur a8 1MPa — il est tout a fait bien
connu que les déformations des sables sont presque instantanées. Certains auteurs ont mis en
évidence un effet du temps sur les déformations lorsque le niveau de contrainte devient ¢levé.
Pour ce probleme, on peut se référer aux résultats obtenus par ROBERTS et DE
SOUSA ,cités par COLLIAT, et COLLIAT(1986) lors d’essais oedométriques réalisés sur
des matériaux granulaires sous des contraintes allant jusqu’a 100MPa. La Fig (I-1-35) montre
que le tassement continue de fagon linaire et que la fin de consolidation n’est toujours pas
visible apres 24 heures de chargement. Ce phénomene de fluage pourrait étre dii a la rupture
en chaine des grains qui se développe a vitesse décroissante dans le temps.

I-1-5 : Conclusion sur P’effort de pointe
Contrairement aux fondations superficielles, les fondations profondes induisent dans le

sol des niveaux de contraintes trés élevés. S’agissant d’un milieu pulvérulent, le
comportement général change graduellement en fonction de la contrainte moyenne appliquée,
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ce qui implique naturellement la prise en considération de 1’évolution des parameétre décrivant
les modeles rigides-plastiques pour le calcul de la résistance de pointe a grande profondeur.

Toutes les observations expérimentales montrent qu’aux grands enfoncements, dans
les milieux granulaires, il se développe sous la pointe d’un pieu une zone fortement
comprimée correspondant apparemment a |’apparition de « palier» de résistance. La
compressibilité et ’effet d’écrasement des grains se produisant au sein de cette zone, sont
étroitement 1ié a la nature minéralogique, a la distribution granulométrique et a I’état de
contraintes qui y reégne.
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Fig I-1-35 : Evolution du tassement avec le temps lors d’un essai oedométrique sous forte
Contrainte ROBERTS et al d’aprés COLLIAT (1986)

Malgré les nombreux résultats publié€s, il semble qu’au moins trois phénomenes
particuliers a la mobilisation de la résistance de pointe & grande profondeur nécessitent des
éclaircissements.

e de vérifier I’existence ou non du « palier »,

e d’apporter une meilleure compréhension des différents phénomenes se produisant
dans le sol a proximité de la pointe du pieu,

e de définir quels sont les modeles les mieux a méme de représenter 1’évolution de la

résistance de pointe avec la profondeur.

I-1-6 : Frottement latéral

Lors du chargement axiale statique d’un pieu, la Fig (I-1-36) montre que la force en
téte est transmise au sol tout d’abord par frottement latéral progressivement de haut en bas du
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pieu. Lorsque la totalité des efforts de frottement ont été mobilisées, le surplus de la surcharge
appliquée est transmis directement a la pointe du pieu.

Le frottement latéral unitaire moyen mobilisé entre deux sections successives du pieu,
peut étre calculé en déterminant la pente de la courbe de répartition de la charge ramenée a la
surface du trongon de pieu considéré. On remarque facilement que le frottement latéral le long
du pieu n’est pas uniforme. Dans la phase des grands enfoncements le frottement est maximal
a proximité de la pointe.
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Fig I-1-36 : Répartition de la charge le long du pieu pour les différentes étapes de chargement
SOVINC et al (1985)

La Fig (I-1-37) représente un exemple typique de mobilisation du frottement latéral au
cours du chargement statique d’un pieu ancré dans le sol. La courbe de mobilisation est
caractérisée par une phase linaire relative aux faibles déformations et un palier de frottement
(frottement limite) qui correspond aux grands déplacements relatifs sol-pieu

——

1] ] n E'] [ ]

Fig I-1-37 : Mobilisation du frottement latéral lors d’un essai de chargement de pieu
BUSTAMANE et al (1976)
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I-1-6-1 : Expression classique du frottement latéral

Si on considére que le matériau traversé par le pieu est sans cohésion et que la
contrainte effective de cisaillement qui se mobilise a l’inter-face sol-pieu est du type
COULOMB, I’expression du frottement limite est :

T=0,1g0 (I-1-29)
Avec
d : obliquité des contraintes
o, : contrainte effective normale au fiit
En posant
K= [ﬂ] (1-1-30)
GV
e
K
| 1
i Gh
L
L’expression devient : T
r=Ko, 185 (I-1-31)

Ou
o,. : contrainte effective verticale, due au poids des terres a la profondeur
Considérée
K : représente le coefficient de pression latéral de sol

La formule (I-1.31) signifie que la détermination du frottement latéral a la rupture passe par
I’évaluation de I’angle d et du coefficient de pression des terres K. Ce facteur peut prendre des
valeurs tres différentes de la valeur Kiyitale apres installation du pieu ou du coefficient Ky
régnant au sein du massif semi-fini a la méme profondeur. Cet écart par rapport a la valeur
initiale dépend en particulier de :

e du type et de la dimension du pieu, et de la méthode de sa mise en place

e de la nature minéralogique du sol et de ses caractéristiques de dilatance-contractance
(Densité du massif et niveau de contrainte)

e de la rugosité de la surface du pieu

I-1-6-2 : Cas d’un pieu moulé

Une multitude d’expériences de visualisation des phénomenes de frottement le long
d’inclusion dans les matériaux granulaires, comme celles d¢ WERNICK (1978), PLUMELLE
(1979) sur des pieux moulés, ou celles de ROBINSKY et MORRISON (1964), ou plus
récemment celles de HOTEIT (1990), montrent que les grands déplacements du sol se
localisent dans une zone de faible épaisseur au contact sol-pieu, qui constitue 1’interface.
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L’¢épaisseur de cette zone est liée a la taille de sol. Elle est de I’ordre d’une quinzaine a une
vingtaine de grains.

Le mécanisme représentant ce phénomene est trés proche de celui d’un cisaillement
direct sol-plaque rugueuse, si on néglige pour une premicre approximation les déformations
du sol dans la zone située au dela de I’interface. La différence avec 1’essai de cisaillement
d’interface classique, pour lequel la contrainte normale est imposée constante, vue que la fine
zone d’interface est le siége de phénomenes de dilatance et de contractance et que le massif de
sol environnant situ¢ au-dela de la zone d’interface encaisse par 1’intermédiaire de sa rigidité
latérale. Ceci entraine une variation de la contrainte normale pendant le chargement de
I’inclusion. SCHLOSSER et GUILLOUX (1981) qualifient ce phénomene de frottement
apparent.

En premiére approche, on peut considérer que les phénoméenes de dilatance et de
contractance dans la zone d’interface font agir la fronti¢re extérieure de I’interface avec des
sollicitations radiales de type pressiométrique.

On peut alors simuler d’'une manicre simplifiée, le chemin de la sollicitation suivi par
le sol au voisinage du pieu par un essai direct a rigidité normale imposée, tel que I’a
développé BOULON (1986)
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Fig I-1-38 Analogie entre cisaillement sol-pieu et un essai de cisaillement direct d’interface
avec la rigidité imposée

Un calcul simplifi¢é montre que la rigidité latérale équivalente k, a considérer dans cet
essai de cisaillement plan, peut étre reliée au module pressiométrique et au rayon de
I’inclusion par :

(1-1-32)

u R+e
Avec :

: Incrément de déplacement radial a la frontiere de I’interface
E, . module pressiométrique du sol
R :rayon de I’inclusion
e : ¢épaisseur de la bande cisaillée
Du fait que I’installation d’un pieu moulé remanie peu le sol, I’état de contraintes et la
densité au voisinage du pieu sont alors bien connus. Pour un pieu moulé le ccefficient de
poussée des terres aprés mise en place peut étre pris égal a Ky et la contrainte normale initiale
appliquée dans un appareil de cisaillement est alors Koo,. Les essais presssiométriges réalisés
in situ pour un sol quelconque devrait permettre une évaluation du module pressiométrique du

o, : Incrément de contrainte normale
u

o
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sol et la rigidité d’interface sol-pieu. Les essais pressiométrique réalisés dans les chambres de
calibrage pour les sables Hostun RF et Hostun gros, laboratoire 3SR, permettent de
déterminer les rigidités normales d’interface correspondant a des pieux réels ou des pieux
modéles et donner ainsi des prévisions du frottement latéral mobilisé le long de I’inclusion.

Pour les conditions aux limites autour du pieu, nous pouvons distinguer les deux cas
extrémes :

1 : contrainte normale constante k =0
2 : les déplacements latéraux nuls, condition oedométrique k=oo

Dans le cas d’un pieu réel on trouve des conditions intermédiaires, en général plus
proche du cas a contrainte normale constante, surtout pour les pieux de grand diamétre qui ont
de faibles rigidités d’interface. Dans ce cas les contraintes normales au fiit du pieu évoluent
peu pendant le cisaillement.

Par contre, le travail des ancrages de petit diamétre, encastrés a faibles profondeurs,
s’approche plutot de la condition cedomeétrique. Au cours de cisaillement des ancrages dans le
sable dense Fig (I-1-39), on observe une forte augmentation de contraintes normales, due au
phénomene de la dilatance du sable, analogue a celle mesurée lors des essais de cisaillement
direct d’interface dans le sable dense a forte rigidité imposée. L’augmentation des contraintes
normales sur le fiit des ancrages dans le sable lache est nettement plus faible que dans le cas
du sable dense.

a) Sur le fut b) Dans le sol

Fig I-1-39 Evolution de la contrainte radiale lors de 1’arrachement
d’apres PUECH et al (1979)

Des expériences de cisaillement direct d’interface ont été réalisées au laboratoire 3SR
par PLYTAS (1985), VALIN (1985), HOTEIT (1990) pour des sables de rigidités différentes.
L’évolution de la contrainte normale donnée au cours des essais de cisaillement direct
d’interface Fig (I-1-40), est identique a celle mesurée pendant I’arrachement des ancrages.
Pour un sable donné, le coefficient de poussé des terres K est d’autant plus grand que le sable
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montre un comportement dilatant, que le pieu est plus rugueux et que les déplacements sont
plus restreints. Dans les mémes conditions d’essais, le ccefficient K est plus élevé pour le

sable siliceux que pour le sable carbonatg.

Sable moyen d' Hostun.

K= Tallm
3

) Dansitd forts Iﬂ-m.s kN/m
10
': w Lol 4" Lnterface.
:' YrEssals H. Elssautier.
- ® Essais M. valin.
L P
Ly
3 = TO0

wr

24

'Plrudt:- de rigiditd.

Ovo{kPa )

109

Fig I-1-40 Evolution du coefficient de poussée des terres maximal pour le sable d’Hostun
dense dso=0,70mm

Une évolution typique de 1’obliquité des contraintes mesurées lors du fongage continu
du pieu modele est donnée d’apres LEHANE et JARDINE (1993) Fig (I-1-41).
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Fig I-1-41 Evolution de 1’angle o lors d’un enfoncement du pieu modele d’aprés LEHANE et

JARDINE (1993)
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L’angle o passe d’abords par une valeur maximale pour se stabiliser en grandes valeurs de
contrainte normale. Les essais de cisaillement d’interface sol-plaque rugueuse a contrainte
normale constante effectués par PLYTAS (1985) ont montré que ’angle dpic diminue avec le
niveau de contraintes et augmente avec la compacité du sable. Par analogie avec 1’angle de
frottement interne en grandes déformations ¢y, I’angle limite de frottement a 1’interface Oy
est aussi indépendant de la densité relative du sol. Il est fonction du type de sable, du niveau
de contrainte, de la rugosité et de la rigidit¢ d’interface. En revanche, il semble é&tre
indépendant du diametre d’inclusion. L’angle 6., est utilisé pour le dimensionnement en
frottement de pieu offshore

Le comportement d’interface peut étre décrit par un seul parametre le frottement
apparent p = Ktgd qui rassemble a la fois 1’évolution de la poussé des terres K (sol au
voisinage de I’interface) et de I’angle d’obliquité de contrainte 6 (nature de 1’interface)

I-1-6-3 : Cas d’un pieu battu

Pour modéliser le cisaillement d’interface sol-pieu sur un chemin de sollicitation
quelconque on fait des essais de cisaillement d’interface a rigidité contrélée. La premicre
difficulté est de déterminer et de prévoir le chemin de sollicitation réellement suivi in situ, la
rigidité pressiométrique ne restant pas constante au cours du chargement d’un pieu. Celle-ci
est surtout difficile pour les pieux battus ou la méthode de mise en place modifie les
contraintes et la structure du sol autour du pieu. Le modéle typique d’évolution du coefficient
K pendant I’installation et le chargement du pieu est donné ci-dessous Fig (I-1-42)

>
LACHE | 3 (_2—‘

| 1-installation du pieu
| 2- réduction de contraintes

| | apres le passage de la pointe
|

3- dégradation a cause des
] vibrations

A
DENSE (3( """ diiaa | 4- chargement du pieu

coefficient de poussée des terres

.Fig I-1-42 Variation de la contrainte latérale dans le sol pendant le battage et chargement
statique du pieu

Au cours de I’installation le coefficient de poussée des terres peut s’approcher de la valeur de
butée K, quand un bulbe formé sous la base du pieu refoule complétement le sol a son
passage. L’¢état de contraintes dans le sol au-dessus de la pointe est lié¢ directement a la
résistance de la base du pieu. Les essais de chargement des pieux réels mis en place par
battage VESIC (1970), ainsi que les mesures réalisées par LEHANE (1993) pendant le
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fongage continu du pieu-modele instrumenté ont démontré que le frottement maximal est
localisé juste au-dessus de la pointe et il est proportionnel a la capacité portante de la base du
pieu par la relation suivante :
st _ § 5 (I-1-33)
qC

Ou:

S; : rapport de la contrainte effective radiale au fiit du pieu au voisinage de la pointe et
de la résistance de la base du pieu. Selon FLEMING d’aprés RANDOOLPH et al (1992)
S=0,02

0 : I’angle d’obliquité de contrainte égal a ¢-5°
Vu les déplacements importants sol-pieu, ce sont les angles de frottement limite ¢, et dcv
qui sont pris en compte

Vesic(1970) H15
30 =
-
= \,/vesmq‘lg?cn H14
= 4
= 208 \
=4
& 10
Lehane Vesic (1970) H13
eral (1993)
Vesic{(1970). H11
o I 1 i
o 0-01 0-02 0-03 0-04

Radial stress/urit end-bearnng

Fig I-1-43 Les contraintes radiales mesurées au voisinage de la pointe
d’aprés RANDOLPH (1994)

FORAY et PUCH (1976) ont démontré une relation de ce type a partir des modéles en
plasticité parfaite. La valeur limite du frottement latéral le long du fit Fig (I-1.44) est une
fonction de I’angle de frottement ¢ du sol (compacité du sol) et de la rugosité du pieu. Les
valeurs du rapport t / q sont relativement faibles en raison de la faible rugosité de la surface et
du petit diametre des pénétrometres utilisés. L’enfoncement du pieu de 5,4 cm effectué par

KERISEL (1962) donne des valeurs du rapport nettement plus fortes.
Les mesures effectuées sur les pieux modeles par NAUROY et LE TIRANT (1983)

montrent que les contraintes normales aux alentours du pieu durant son installation changent
de 0,6 a 2,85 fois en fonction de la compressibilité¢ du sable, du déplacement du pieu et de sa
mise en place.

Dés que la base du pieu passe a une profondeur considérée, une faible décroissance du
coefficient K s’amorce en raison de la diminution du phénomene de refoulement. L’étendue
de la zone de forts coefficients K a été estimée lors de la modélisation au laboratoire 3SR
(1989) a 15 diametres pour un pieu conique et a 7-8 diametres pour un pieu plat a partir de sa
base.

Dans la section courante du pieu éloignée de la pointe le refoulement est moins
important. En revanche on observe le phénomeéne de dégradation du frottement li¢ a un travail
d’écrasement des grains et au phénomene d’orientation des grains le long de la direction de
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sollicitation. La contractance au sein de I’interface diminue alors la contrainte normale au fit
du pieu.

EET ¢=._ 19 #lipy homogers | @ Ba 2om
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Fig I-1-44 Rapport frottement latéral limite / effort de pointe limite d’aprés FORAY et
PUECH (1976)

MOKRANI (1991) a mesuré 1’évolution des contraintes dans le massif de sol pendant
le battage des pieux dans la chambre de calibration du laboratoire 3SR de I’IMG (Grenoble).
La Fig (I-1-45) regroupe les variations des contraintes radiales, verticales et ortho-radiales
enregistrées au cours de I’expérimentation par des capteurs installés a la profondeur de 75 cm

a la distance de 3,5 diametres du pieu. On s’apercgoit que les trois contraintes diminuent au
début de la mise en place.
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Fig I-1-45 Evolution des contraintes radiales, verticales et tangentielles mesurées pendant le
battage des pieux dans la chambre de calibration du laboratoire 3SR
d’aprés MOKRANI (1991)
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Cette diminution peut étre attribuée a la réorganisation des grains de sable autour du
capteur suite aux vibrations engendrées par la masse frappante. Dés que la pointe s’en
approche, les contraintes verticales et radiales augmentent en passant par un maximum
environ 15 a 20 cm avant le passage de la pointe. En raison d’un bulbe de sol fortement
comprimé situé sous la pointe du pieu, le pic de la contrainte verticale devance d’une
quinzaine de centimétres le maximum de la contrainte radiale. Apres le passage de la pointe
les contraintes verticales et radiales diminuent rapidement. Aucune variation sensible de la
contrainte orthoradiale n’a été enregistrée pendant le battage.

Les mesures du frottement local effectué¢es par LEHANE (1993) sur trois niveaux d’un
pieu modele, mis en place par fongcage continu, confirment une dégradation sensible du
frottement latéral au cours du fongage.

Local shear siress (k Pao)
D 10 20 30 LD 50 b0
T T

Depth of instrument (m)

Fig 1-1-46 Le frottement locale mesuré¢ sur les trois niveaux d’un pieu modele instrumenté
d’aprés LEHANE et JARDINE (1993)

Pendant un chargement statique, 1’évolution des contraintes normales au
voisinage du pieu dépend des caractéristiques contractance-dilitance d’interface sol-pieu. Les
contraintes augmentent ainsi dans le sable dense a des profondeurs faibles mais elles
diminuent dans le cas du sable lache et des contraintes ¢élevées. Le mode de mise en place du
pieu influence beaucoup les résistances de pointe mesurées en chambre de calibrage. La
résistance de pointe mesurée pour un pieu moulé semble constituer une borne inférieure de la
résistance de pointe. La supériorité de la résistance mesurée pour un pieu battu par rapport a
celle d’un pieu moulé vient de la densification du sable sous sa base. D’un autre co6té, le
foncage continu mobilise la résistance de pointe la plus grande et forme sa limite supérieure.
Sur la base des résultats expérimentaux de GENEVOIS (1989) et MOKRANI (1991), on peut

admettre 1’échelonnement des résistances de pointe pour le critére classique de 2 =0.1:

qmou[é < qBaﬁu < qFoncé < QFoncagecontinu
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La Fig (I-1-47) permet d’établir une relation suivante pour le frottement latéral
mobilisé en fonction de la mise en place du pieu :

I-1-6-4 : Cas d’un pieu foncé

Le phénomene d’égalité du frottement en arrachement et enfoncement est I’objet de
discussions. Les versions anciennes de 1’ API ont proposé le rapport du frottement en traction /
compression égal a 0,7. Une réinterprétation des résultats des essais de chargement in situ a
permis de remarquer que les frottements en arrachement et en enfoncement sont assez proche.
Aussi les derniéres versions de 1’API recommandent un coefficient de 0,8. Les essais in situ
effectués par RANDOLPH (1994) Fig (I-1-48) et les résultats des essais sur pieu modele
faites au laboratoire 3SR par MOKRANI (1991), montrent que le frottement mobilisé a
I’arrachement est systématiquement inférieur a celui mobilisé dans la phase d’enfoncement
qui le précede.

Tm

!
c 400} kPa oaaa El;:aoo kPa
E aass O =400 kPq
S 300t
‘.I":’ foncé
= 2004 moulé (jacked)
E (moulded)
5
= 100+
e

0 5 10 0 5 10

tassement du pieu W (mm)

Fig I-1-47 Influence de la surcharge verticale et du mode de mise en place sur la mobilisation
du frottement latéral moyen dans le sable d’aprés MOKRANTI (1991)

LE TIRANT et al (1991) suggerent que la différence du frottement en arrachement /
enfoncement s’affaiblit avec la compacité du sable et devient négligeable dans les sables

denses.
Mis a part I'influence de la pointe sur les valeurs du frottement latéral mesurées au

voisinage de celle-ci, d’autant plus importante que le pieu est court, DE NICOLAS et al
(1993) évoquent les trois raisons théoriques pour lesquelles il y a différence du frottement en
traction et en compression.

® |’expansion ou la contractance du fit du pieu due a I’influence du coefficient

de Poisson pour le matériau du pieu.
e changement de 1’état de contraintes dans le massif de sol. L’enfoncement

augmente et I’arrachement diminue la contrainte moyenne du sol.
e le changement de la contrainte moyenne effective dans le sol due a la

rotation des directions des contraintes principales.
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Le changement de la contrainte moyenne effective dans le sol due a la rotation des
directions des contraintes principales devient important dans le sable lache ou pour un
matériau anisotrope. C’est ce que montrent les analyses numériques. Par contre dans les
sables denses la contrainte moyenne effective moyenne est peu influencée par la rotation des
directions des contraintes principales.

Le changement de la contrainte moyenne dans le sol peut étre expliqué par 1’influence
du chemin des contraintes. L’influence des deux premiéres raisons théoriques sur le
frottement latéral mobilisé le long d’un pieu moulé dans le massif homogene de sable dense a
¢été analysée par DE NICOLAS(1993) avec le modele élasto-plastique de Mohr-Coulomb et
un logiciel de calcul (Flac).

Shafitnchon kPa Shafi Incnon kP
0 106 200 00
T |

Depih rabo zid

4]

Drepit raba 20

Fig I-1-48 Réinterprétation des essais de chargement des pieux in situ
d’aprés RANDOLPH (1994)
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Pendant I’enfoncement, les déformations dans le pieu et dans le sol au voisinage du fat
provoquent une augmentation des contraintes effectives radiales sur la plus grande partie de la
fiche, sauf prés de la pointe ou les contraintes effectives radiales diminuent. L’inverse a lieu
au cour de I’arrachement. La différence du frottement pour les deux modes de chargement
reste plus au moins constante sur 90% de la longueur du pieu. Prés de la pointe, les résultats
numériques montrent une diminution légére des contraintes de cisaillement pendant
I’enfoncement.

En arrachement, les contraintes de cisaillement augmentent au voisinage de la pointe.
Les résultats des essais in situ, Fig (I-1-49), Fig (I-1-50) confirment que le frottement latéral
mesuré prés de la pointe diminue en enfoncement et augmente au cours de 1’arrachement.
Une diminution légeére des contraintes de cisaillement au dessus de la pointe pendant
I’enfoncement est probablement due a la contractance d’interface sol-pieu. Ceci est du au fort
niveau des contraintes, de 1’attrition et de la rupture des grains.

Marmalised interface shear siress
o oz 4 [LY] 0.8 1 1.2 1.4

Depihspile length

\. Compressian

Fig I-1-49 Frottement en arrachement / enfoncement le long du pieu
d’aprés DE NICOLA (1993)

D’apres les simulations numériques de DE NICOLA (1993), le rapport du frottement
en arrachement et en enfoncement pour un pieu moulé encastré dans un massif de sable
s’exprime par la formulation suivante :

0 (100] 5
=t —11-0.2log,,| —— | (1=87+25 1-1-34
c S ( n 77) ( )
Ou:
L/d
=v tgd 1-1-35
n=v,g (Ep/G] ( )

e 17 : représente la compressibilité du pieu adimensionnelle avec v, et E, ¢étant

respectivement le coefficient de Poisson et le module du matériau du pieu et G le module
moyen du sol sur toute la fiche du pieu.
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e le terme entre crochet{l—0,2logm(%ﬂ, déterminé avec un coefficient de

Poisson pour le pieu égal a zéro, ne refléte que le changement de 1’état de contrainte dans le
massif de sol pour un sol incompressible. Pour un pieu dont I’élancement dépasse 100, se
terme devient égal a 1.

e Le terme (1 —8n+251° ) prend en compte la compressibilité du pieu (influence du

coefficient de Poisson)
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Fig I-1-50 Rapport du frottement en arrachement / enfoncement d’aprés DE NICOLA (1993)

MOKRANI (1991) a effectu¢ des essais de chargement de pieu dans la chambre de
calibrage du laboratoire 3SR, IMG, Grenoble. Ces essais indiquent que le frottement moyen
mobilisé a I’arrachement est inférieur a celui mobilisé a I’enfoncement. Cette différence dans
certains cas est de I'ordre de 50%. Deux pistes ont été explorées pour expliquer cette
différentiation :

e ’influence de différent chemin de sollicitation

e |’influence de la pointe du pieu

Il a été remarqué que les différents modes de mise en place des pieux induisent des
contraintes négatives, la mobilisation du frottement latéral en enfoncement et en arrachement
n’est pas la méme. Au cours de I’enfoncement, la mobilisation du frottement passe d’abord
par I’annulation des contraintes négatives, tandis qu’a 1’arrachement les contraintes de
cisaillement gardent toujours le signe négatif.

Pendant I’enfoncement, au voisinage de la pointe, le frottement est plus grand que
dans la section courante de fiit du pieu. A I’arrachement, sous la base du pieu, le sol est plus
relaché, entrainant ainsi une diminution des contraintes normales au fiit au niveau de la
pointe. L’influence de la pointe sur les valeurs du frottement latéral mesurées pendant les
essais en chambre de calibrage est fonction des dimensions du pieu. Plus le pieu est cours plus
cette influence est grande.

I-1-7 : Conclusion pour le frottement latéral
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L’évaluation selon le critere de COULOMB du frottement latéral limite t1 a partir de
son expression, pose de nombreux problémes dus essentiellement a la dispersion des valeurs
du coefficient K données par la littérature et de son caractére constant par rapport a la
profondeur. L’¢étude bibliographique montre que lorsque un pieu est ancré dans un massif de
sol et est chargé axialement, la contrainte normale au fiit évolue au cours du chargement.
Cette variation de la contrainte normale est due a la dilatance et la contractance liée au
cisaillement localisé au sein d’une fine couche désignée comme interface sol-pieu.

Les valeurs du facteur de portance Ny varient en fonction du mode de rupture, de la
mise en place du pieu, et de la compacité du massif de sol.

Pour les pieux battus, en raison du refoulement du sol, le frottement latéral au
voisinage de la pointe est trés élevé. Par contre dans la section courante du pieu, on remarque
le phénomene de dégradation des contraintes liée a un travail d’écrasement des grains et une
contractance au sein d’interface sol-pieu.

Pour les pieux foncés les frottements mobilisés en enfoncement-arrachement ne sont
pas égaux. La différence entre leurs valeurs est d’autant plus forte que le pieu est court.

Enfin la mise en place du pieu est un aspect important a considérer, car les chemins de
sollicitations sont treés différents entre enfoncement et arrachement du fait des contraintes
résiduelles engendrés par battage.

I-2 : METHODE EMPIRIQUE D’EVALUATION DE LA CAPACITE PORTANTE
DES PIEUX EN MILIEU PULVERULENT

En deux classes sont divisées les régles d’évaluation de la capacité portante des pieux
chargés axialement dans le sable

e [ a classe utilisant des formules statiques (paragraphe I-1-3) en relation de la contrainte
effective et de I’angle de frottement sol-pieu fourni par les essais de laboratoire

e [a classe se reposant sur des corrélations empiriques avec les données des essais in-situ a
savoir le pénétromeétre et le pressiometre, classe largement utilisée

I- 2-1 : L’essai pénétrométrique

L’essai de pénétration statique est une des méthodes la plus utilisée dans les
laboratoires de mécanique des sols. Son caractere pratique permet de fournir des données
géotechniques sur place, mais il provoque des changements complexes de contrainte et de
déformations autour de la pointe qui rendent difficile généralement I’interprétation des
parametres géotechniques

Nous avons traité ce probléme au paragraphe (I-1-3) en indiquant qu’aucune théorie
imposante de ce probléme n’a encore été développée, ce qui nous oblige encore a recourir a
des corrélations empiriques pratiques entre les mesures des essais et le comportement du sol,
en se donnant la valeur des tassements des fondations d’une superstructure (1/10 du diameétre)
pour enfin estimer la résistance de pointe et le frottement latéral d’un pieu (moulé ou battu)
par extrapolation des données tirées d’un pénétrometre jouant le réle d’un pieu en modele
réduit installé en place par foncage et ou l'influence du diametre et de la vitesse de
pénétration dans un milieu drainé sont négligées généralement Fig (I-2-1).

DE RUITER et BERINGEN proposent une méthode de calcul pour les pieux battus
dans le sable, en recommandant par contre une valeur limite de 15 MPa. La valeur unitaire du
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frottement latéral est estimée directement de la résistance au cone du pénétrometre a partir de
la formulation :

1= inf[q—", rhmj (1-2-1)
(24

Ou
q. : Résistance de pointe du pénétromeétre
a : coefficient réducteur
7, . Valeur limite du frottement latéral

Les valeurs de o et der,, choisies pour les sables siliceux par DE RUITER et al
(1979), OLSON et al (cité par SID-AHMED (1989) sont données dans le tableau (2-1)

dp1 dp2 dc 9
- i
| : !
i ' '
i | :
] 1 H
: i -
i l , @
1 I \ an
i i =
z 0
: :
Pieu Pieu
moulé battu
Essai
o pPénétrométrique
v

Fig 1-2-1 : Mobilisation de la résistance de pointe d’un pieu. Comparaison avec la courbe
pénétrométrique

On remarquera, cependant que les valeurs limites de résistance de pointe et du
frottement latéral, introduites par la quantité restreinte d’essai, leurs utilisations généralisées

sans tenir compte de la densité relative de sol, ni de sa granulométrie est excessive.

- Résistance au cone

l

T T T 77777 AR

8D

Profondeur

4D

Fig [-2-2 : Méthode de calcul de la résistance de pointe.
DE RUITER et BERINGEN (1979)
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T, +4;
= —— [-2-2
q 5 (I-2-2)
Avec
D : Diamétre du pieu
q., : Résistance de pointe mesurée au pénétrométre entre les cotes 0.7D et 4D
repérées par rapport a la base du pieu
q., : Résistance de pointe minimum mesurée au pénétrometre entre les cotes
0.7D et 4D repérées par rapport a la base du pieu
q.; : Résistance de pointe de I’enveloppe raccordant les valeurs minimums de
la courbe pénétrométrique entre les cotes 4D et 8D par rapport a la base
du pieu
Auteurs application a T (kPa)
DE RUITER
Et Pieu « en compression 300 120
BERINGER Pieu « en traction » 400 120
(1978)
OLSON
Et Pieu « bouché » 200 100
DENNIS Pieu « non bouché » 400 50
(1084)

Tableau I-2-1 : Valeurs de 7, et de a préconisées pour les sables siliceux

Pour le calcul de la résistance de pointe BUSTMANE et GIANESLLI (1991),
prennent en considération la formulation suivante :

q=k.q, (1-2-3)
Avec k_ : Facteur de portance en fonction de la nature du sol et de la mise en ceuvre du pieu.
Les valeurs prisent pour ce facteur sont dans le tableau 2-2
Les valeurs du coefficient a et de ¢, ., €tant données ¢galement par le tableau I-2-1,
en fonction de la nature du sol, de la résistance au conegq,, de la catégorie de pieu et de la
nature du fiit du pieu

L’¢évaluation de la capacité portante des pieux est une approche purement empirique qui a
pour origine des corrélations sur plusieurs tests de chargement de pieux réalisés selon les
procédures adoptées par le laboratoire des ponts et chaussées, utilisant la méthode
pénétrométrique, qui en soit est critiquable pour les pieux profonds surtout quand les
diametres des pieux sont grands : les diametres utilisées pour les essais pénétrométrique sont
en moyenne de 0.50 m pour les pieux battus.
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Cosfficient a Valewr maximale de g, (10° Pa) (%)
Factewr de portance
Naturs du sol °; ke Pieu foré Fou batry Piew foré Pieu betru Plou ingacté
110" Pal
Pou ford | Peu bettu | Far | o | R | Foe Fin T Fot Fit | Feible | Heuses
m 121 bdton béton | métsl béton bédton sl . pression
| Argie mote et vase <10| 04 0.5 30 0| | 2 0,15 0,15 018 | 038 | 035 -
Argile maysnnemaent 104 0.8) 0.8 ) 0.8 )
compecis so | 03 0.45 0 | 80| 40| B0 g 0,35 03 |o3 |08 | 312
Limon et sable lbche <50 | 04 0.5 80 | 150 | 80 | 120 0,38 0,35 0,38 0,35 | 0.8 -
Argie compacte
§ rade &1 hmon >5 | 045 0,58 0 | 120 | so | 120 | B3 | 08) | 08 o3 |08 | 20
compact - p ’ '
Crams moie <5 | 02 0.3 100 | 120 | 100 | 120 0.35 0.35 035 | 035 | 08 -
I
| Sable e grave 50 .21 081 2
| moyennement compaces | 4 120 | O 0.5 100 | 200 | 100 | 200 | 4y 0.35 o8 |os |'2 | 220
| Crom sttérée 151 .21 15)
b Hagmentée >80 02 o4 il el Bl Bl IR 0.8 12 |12 | Y] 220
T
Sable st grave compacts .51 2 5
b s compacts > 1200 03 04 150 | 300 | 150 | 200 1.2 0.8 1.20 1.20 1.5 220

Tableau [-2-2 : Méthode pénétrométrique. Valeurs du facteur de portance k, et du coefficient
o BUSTMANE et al (1991)

I- 2-2 : L’essai pressiométrique

Les propriétés de déformation des sols constructibles doivent étre connus pour des
raisons techniques ainsi que des raisons de colit des projets. Les essais pressiométriques
constitue donc une opportunité, pour la détermination de la relation contrainte-déformation du
sol in situ, mais cela n’est pas suffisant. Pour ce rapprocher des valeurs de la résistance de
pointe mobilisée réellement VESIC (1972) et BALIGH (1975) ont développé la théorie
d’expansion de cavité pour la prise en charge des phénoménes de dilatance et de contractance
des sols au prés du fiit du pieu.

Pour des convenances pratiques, I’essai pressiométrique est largement utilisé dans les
méthodes d’évaluations de la capacité portante des pieux, supposant une connaissance stricte
des couches de sol traversées. Ce test s’effectue en réalisant un trou de forage supposé non

déformé, il consiste en une expansion de cavité cylindre dans ce trou de forage pour définir
I’état limite plastique du sol par une pression conventionnelle (P ), correspondant au

doublement du volume de la sonde par rapport a son état initial.

Une formulation de calcul de la capacité portante des pieux est proposée par MENAR (1975),
BAGUELIN (1978), BUSTAMANTE (1991), a partir de données d’essais pressiométriques.

1- Résistance de pointe

e- Elle est évaluée par la relation :
q=kp.( B -F)+ q, (1-2-4)

Avec :
P, : Pression limite mesurée au pressiométre
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P, : Pression totale des terres au repos

q, : Contrainte verticale totale au niveau de la fondation

kp : Facteur de capacité portante qui dépend de la nature de sol, du
rapport diamétre-profondeur du pieu (d/ Dp), du mode de mise

en place du pieu.

Le cas des pieux battus dans les sables d / Dp >10, pour les autres cas voir tableau 1-2-3

Type de sable MENARD BAGUELIN BUSTAMANTE

Sable lache 3,5 3,3 4,2 Pour A < 1,0 MPa
Sable moyennement 5,7 48a73 3,5 pour 1< P <3 MPa
dense a dense

Sable trés dense 8,8 >9 3,2 pour P, = 3,0 MPa

Tableau I-2-3 : Valeurs de k,, préconisées pour les sables siliceux

Des essais de chargement in-situ sur des pieux métalliques tubulaires a pointe fermée
de diameétre extérieur de 35,5cm ont été réalisé¢ par KRUIZINGA (1989) qui indique que la
résistance de pointe mesurée, dans la couche de sable moyenne dense et normalement
consolidée, est supérieure a celle évaluée par I’expression de MENARD (1975). Cette
différence est attribuée par KRUIZINGA (1989) a deux phénomenes :

o- L’influence des cycles de charge-décharge répétée plusieurs fois qui auraient
entrainé un écrouissage de sol sous la pointe.

o- [’effet de temps écoulé entre I’opération de battage et le chargement que 1’auteur
n’a pas expliqué.

2- Frottement latéral

Le frottement latéral est en fonction étroite de la nature du sol, de la maniére avec
laquelle le pieu a été ancré et de la pression mesurée F,. Les valeurs limites recommandées

par les régles pressiométriques SETRA-LPCPC (1985) sont représentées par le diagramme de
la Fig 1-2-3. La valeur limite conseillée pour les pieux métalliques battus dans les sables
siliceux du frottement latéral unitaire mobilis¢ est de 80 kPa.

4 g. (MPa)
03 )

0.2

ip‘ (MPal

Fig I-2-3 : Frottement unitaire limite le long du fit du pieu
Code SETRA-LCPC (1985, France)
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I- 2-3 : L’essai de chargement de pieu

Les essais de chargement statique sur des prototypes de pieux instrumentés restent
I’approche la plus sérieuse pour 1’évaluation de la résistance de pointe d’un pieu ancré dans le
sol, mais le colt ¢levé de ce type d’essai limite leur nombre et 1’étude séparée des différents
parametres pouvant influencer la capacité portante reste difficile. Il existe dans la littérature
des essais en vraies grandeurs pour des sites a stratification définie qui ne peuvent étre pris en
considération pour une étude globale pour 1’évaluation de la capacité portante des pieux.

Pour des pieux instrumentés battus dans des sables fins, sous chargement statique,
COYLE et CASTELLO (1981) proposent une approche purement empirique basée sur ces
essais. IIs considérent que 1’effort ultime mesuré en téte de pieu correspond a un déplacement
¢gal au dixieéme du diamétre du pieu, évitant ainsi le principe de valeurs limites de résistance
de pointe, et de frottement latéral avec I’augmentation de la profondeur.
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Fig I-2-4 : Evolution de la résistance de pointe et du frottement latéral limites avec la
Profondeur relative D/B COLYLE et CASTELLO (1981)

En fonction de la profondeur relative (D/B) les courbes de la figure (I-2-4) donnent les
variations de la résistance de pointe et du frottement latéral. L’évaluation de la contrainte
effective a la profondeur considérée est la faiblesse de cette approche d’autant plus que
I’évaluation du frottement de cette facon est hasardeuse, du fait que plusieurs études récentes
mettent en évidence qu’au-dela de la profondeur critique, la résistance de pointe est
indépendante du diameétre du pieu, alors que celle du frottement latéral reste mal défini,
malgré les résultats des essais in-situ considérés comme entachés de lectures parasitées
d’erreurs. D’ailleurs, WERNICK (1978), a partir d’essai d’arrachement note que le frottement
latéral semble diminuer avec I’augmentation du diametre des tirants d’ancrage Fig (I-2-5)

I- 2-4 : Conclusion :
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L’introduction de valeurs ultimes de frottement latéral et de résistance de pointe par
les codes pressiométriques et pénétrométrique indique une approche sécuritaire dans
I’évaluation de ces parametres .Quand a I’approche proposée par COYLE et CASTELLO
(1981), qui néglige la notion de valeur limite de ces parametres, pour les pieu battus, semble
quelque peu fragile par sa notion de profondeur relative.
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Fig 1-2-5: Evolution de frottement latérale limite en fonction de la densité et du
diamétre du tirant d’ancrage. Cas moul¢ WERNICK (1978)

1I-3 : MODELISATION PHYSIQUE DU COMPORTEMENT DES PIEUX
I-3-1 : Introduction

Le moyen le plus juste pour déterminer la capacité portante d’un sol reste 1’essai en
grandeur naturel sur site. Leur colt étant toujours assez €levé, ils sont trés peu réalisés. Ils
restent la derniére solution a entamer quand ils sont véritablement nécessaires. Ceci nous
oriente a recourir & des essais moins chére est plus simple a savoir les essais sur modele
réduit, qui donnent une similitude parfaite avec le réel. Ces modeles physiques, modele réduit,
permettent le calcul de la charge ultime dont plusieurs auteurs admettent qu’ils sont suffisants
pour le dimensionnement des fondations sur pieu

Le sol autour des fondations se comporte d’'une mani¢re complexe. En effet plusieurs
paramétres, la déformation du sol, sa résistance au cisaillement, 1’inter-action sol-fondation
interviennent. La connaissance de I’évolution des contraintes et des déformations dans le sol

au cours d’un chargement est importante a connaitre.
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I-3-2 : Etablissement des lois de similitude pour un modéle réduit

Pour la réalisation des modeles physiques, modéele réduit, il est nécessaire d’examiner
les conditions de similitude des équations qui déterminent physiquement les phénoménes
observés, c'est-a-dire la similitude physique comportemental pendant 1’enfoncement entre le
modele réel et le modele réduit qui doit répondre a trois conditions.

e lois générales de similitude (équations de conservation)
e lois rhéologiques (équations constitutives)
e conditions aux limites (valeur initiale et valeurs au contour)

I-3-3 : Lois générales de similitude : Equation de conservation

Pour simuler rigoureusement le comportement d’un ouvrage réel a partir d’'un modéle
a I’échelle réduite, on doit respecter 1’équation :

09, d*¢
L p(g) =52 =0 (1-3-1)
,;3 ox, 0%¢&

Dans le cas de chargement quasi statique, sans force d’inertie, 1’équation précédente prend la
forme :

00,
> —+pg, =0 (I-3-2)

j=1.3 8’?/

Les lois rhéologiques du matériau donne :
o =l"g.p (I-3-3)

Avec :
* * * * , P . .
l,g,p, o, les échelles de longueur, des accélérations de masse volumique et de
contraintes respectives. Si des problémes dynamiques se posent, il faudra vérifier la condition
suivante :

* * k)

E =gt (I-3-4)
Avec

Ef, ’C*, les échelles de déplacement, de temps respective

Le respect des conditions de similitude ne résout pas tous les problémes, en particulier
quand on utilise le méme matériau granulaire pour le modele réel et le modele réduit, créant
ainsi un effet d’échelle surtout quand la taille des grains du site réel est relativement
importante par rapport a ceux utilisé dans les essais sur modeles réduits. L’équation (I-3-3)
n’est valable que dans le cadre de la mécanique des milieux continus. Lors de la localisation
des déformations dans le sol ou au contact sol-structure, un effet d’échelle se produit. Dans ce
cas I’extrapolation des résultats du modele réduit a I’ouvrage réel n’est pas facile surtout pour
les faibles rapports taille du modele / taille des grains. Il faudra toutefois noter que le passage
d’un modele réel & un modele réduit entraine des modifications quelquefois importantes au
niveau du comportement. Afin d’admettre des lois rhéologiques identiques en tout point de
vue pour le modéele réel et le modéle réduit, il faudrait que les contraintes soient égales a des
points identiques du modele réel et du modéle réduit. Pour assurer cette condition, on
considére que :

o=1c¢et g=1
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d’ou:
« 1

g = e (I-3-5)
De 1I’équation (I-3-5), on observe que la simulation peut étre réaliser a condition qu’on
augmente artificiellement 1’accélération de la pesanteur au moyen d’une force centrifuge,
I’échelle des accélération (I-3-5), étant fonction de 1’échelle des longueurs. Ces essais en
modele réduit sont réalisés a 1’aide d’une centrifugeuse, en chambre de calibrage ou par
application de la méthode du gradient hydraulique.

I-3-4 : Méthode du gradient hydraulique

La méthode du gradient hydraulique consiste a augmenter le gradient de contrainte
verticale effective dans un massif de sol granulaire parfaitement saturé en imposant un flux
vertical de fluide, principalement de I’eau, vers le bas. L’eau sous pression accumulée dans la
partie haute de la chambre Fig (I-3.1), traverse 1’échantillon de sable. Les forces de
percolation dans le massif créent ainsi une augmentation de la pression interstitielle dans les
pores du sol. La contrainte effective dans le sol est alors

6 =06 —yy.h (1) (1-3-6)
Avec
c’,cs,yw.h,i , respectivement la contrainte effective dans le mode¢le, la contrainte totale
du modéle, la charge hydraulique, le gradient de la pression interstitielle du fluide dans le
modele, défini comme positif pour I’écoulement vers le bas.

filtre

- pieu
entrée [ > cau
850 mm
sortie [T\

Fig I-3-1 Chambre du gradient hydraulique d’aprés ZELIKSON (1967)

L’échelle de gravité g = 1/1" est alors vérifiée. ZELIKSON (1967) a appliqué cette méthode
pour ¢étudier le comportement des ancrages et des pieux dans le sable. Cette méthode a permis
d’effectuer des similitudes rigoureuses a 1’époque ou les centrifugeuses étaient d’acces
difficilement réalisable.

I-3-5 : Les essais in situ en vraie grandeur
Les études sur ouvrages en vraie grandeur ne sont pas des moyens expérimentaux
incontestables. En plus de I’aspect colteux, plusieurs facteurs viennent souvent tempérer

I’intérét ou la portée des observations faites sur ouvrages réels. CORTE (1992) remarque
que :
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e Quand il ne s’agit pas de prototypes expérimentaux leur destination finale ne permet
pas de les conduire jusqu’a la ruine. Le comportement donc de ces ouvrages n’est observable
que dans I’intervalle ou les déformations sont limitées.

e Les conditions géotechniques sont fréquemment hétérogeénes et les caractéristiques
des sols ne sont qu’incomplétement et imparfaitement évaluées, soit sur site ou en laboratoire.

e Les conditions aux limites sont souvent mal connues et donc imprécises.

C’est un modele a échelle 1 dont la faisabilité pose des problémes pour les ouvrages
importants. Les ouvrages de taille limitée tels que des pieux, des tirants d’ancrages, des murs
en terre armée peuvent encore subir de tels essais. En revanche, le chargement de pieux off-
shore est un essai trés complexe et qui n’est réalisé que dans trés peu de cas. Le programme
EURIPIDES de chargement de pieu off-shore dans des conditions géotechniques de Mer du
Nord permettra alors de vérifier, sur un modele a I’échelle 1, les méthodes actuellement
utilisées pour le dimensionnement des pieux en mer

I-3-6 : Les essais sur modéle réduit

Les essais de fondation sur modele réel sont généralement trés chers et dans la
majorité des cas sont impossibles a réaliser. Afin de surpasser cet handicap, la structure réel
est modélisé par un modele a I’échelle réduite , pensant que le modele réduit et le modéele réel
ont un comportement analogue.

I-3-7 : Modélisation physique et paramétre d’état

Le comportement d’un modéle en sable lache et sous une contrainte faible sera le
méme que celui du modele prototype en sable dense et pression forte si les deux points, celui
du modele et celui du prototype se trouvent sur une parallele a la ligne critique, c'est-a-dire si
ces deux points ont la méme valeur du parametre d’état y. Ce paramétre inclut a la fois
I’influence de la densité du sol, le niveau de contrainte et permet la corrélation unique pour la
résistance de pointe pénétrométrique normalisée CANOU (1989), MOKRANI (1991).

L’approche de FELLENUS et ALTAEE (1994) permet de modéliser au laboratoire la
rhéologie du matériau prototype. Dans ce cas, la connaissance du diagramme critique pour le
sol donné est nécessaire. Pour modéliser 1’état du sol prototype décrit par le paramétre d’état
v, il existe un nombre infini d’états initiaux du modele, caractérisés par 1’indice des vides et la
contrainte moyenne effective, situés sur la méme droite translatée a la distance y par rapport a
la droite de I’état critique. Par exemple, la modélisation d’un prototype encastré dans un
massif de sol, a un indice des vides donné, nécessite en premier lieu la détermination de
I’échelle géométrique n entre le modele réduit et le modele réel tableau (I-3.1).

Contrairement a 1’approche de SCOTT (1989), I’échelle des contraintes N est dans la
méthode de FELLENIUS et ALTAEE (1994) différente de 1’échelle géométrique n et devrait
étre calculée par la formule :

N = y—p.n
Vm
(1-3.7)
Ou
Yp : poids volumique du modele prototype avec yp> v
Ym : poids volumique du modéele réduit

L’indice des vides du modele e, est alors lié a I’indice des vides du modé¢le prototype
ep par la formule :
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e,=e,+ l.ln[y—p.n] (I-3-8)
Vm

ligne d'état critique

Cmin | - (prototy]

courbe de comprcssi(h e

avec I'état initial de e

In p
Fig I-3-2 Principe de réinterprétation des résultats des essais au laboratoire a 1g

Le choix de I’indice des vides initial du sol au laboratoire est important car il limite la
réinterprétation des résultats obtenus au laboratoire. On remarque Fig (I-3.2), que plus le sol
du mode¢le est lache plus large est le prototype qui peut étre modélisé.

Par exemple Fig (I-3.2), I’état de contrainte en un point M peut étre extrapolé au prototype
jusqu’a I’état de contrainte PM. Pour le mode¢le en sable lache, ML, 1’étendu d’extrapolation
est plus large. Elle peut atteindre PML.

La Fig (I-3.2), montre les limites des échelles qui sont imposées.

e Le sol du modele ne peut pas étre placé a un indice de vides supérieur a
I’indice des vides maximum.

e De méme le sol du modele ne peut étre placé a un indice inférieur a celui du
prototype caractérisé par un indice des vides minimum.

Tableau I-3.1 Les relations entre les échelles dans une nouvelle approche pour la modélisation

alg
prototype modéle

Longueur 1 n
Surface 1 n’
Volume 1 n’
Masse 1 n’
Accélération 1 1
Contrainte 1 N
Déformation 1 1
Déplacement 1 n
Force 1 Nn?
Indice des vides €p em = €, TA.In(N)
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I-3-8 : Méthode de la modélisation sur centrifugeuse

La technique de modé¢lisation en centrifugeuse reproduit rigoureusement le champ des
contraintes et de déformation dans le modéle réduit. La rhéologie est respectée par
I’utilisation du méme matériau pour le modele réduit et le modele réel. Le tableau suivant
donne une série de facteur d’échelle s’appliquant a la similitude appliquée dans la
modé¢lisation en centrifugeuse avec le méme matériau pour le modele réduit et le modele réel
tableau (I-3-2).

Tableau [-3.2 Les relations entre les échelles dans la modélisation en centrifugeuse

prototype modéle

Longueur 1 n
Surface 1 n’
Volume 1 n’
Masse 1 n’
Accélération 1 1/n
Contrainte 1 1
Déformation 1 1
Déplacement 1 n
Force 1 Nn?

Selon CORTE (1985), en centrifugeuse les limites de modélisation sont regroupées en
fonction de leur origine en deux catégories :

e [La mod¢élisation du champ de la pesanteur
e [a réduction des dimensions géométriques

L’accélération centrifuge créé un champ de forces centrales dont la conséquence est
que la pesanteur artificielle induite dans le modele n’est pas uniforme en tout point. Cela est
fonction de la distance a 1’axe de rotation d’un point a 1’autre. Cette variation dans la
pesanteur sera d’autant plus faible que le bras de la centrifuge est long. Par rapport a la
verticale si H est la hauteur du mode¢le posé sur la nacelle et si R est le rayon de la trajectoire
de la base du mode¢le, I’écart maximum relatif au profil géostatique est égal a H/2R.Par
exemple pour la centrifugeuse du L.C.P.C avec un mod¢le de 0,5m de hauteur, la plate forme
de la nacelle étant a 5,5m de 1’axe 1’erreur de la variation de la pesanteur est inférieur a 5%.

I-3-9 : Modélisation physique par la chambre de calibrage

Les valeurs de I’indice des vides des sables utilisés ne sont pas toujours déterminées
avec précision, aussi la détermination exacte du parametre d’état reste alors un probléme
important qu’il faudra prendre dans les interpolation entre le modele et le prototype.

En effet, pour les fondations profondes, le diagramme, e-Inp, n’est pas linaire dans le
domaine des fortes contraintes et la transposition entre le modele et le prototype n’est valable
que s’il n’y a pas d’écrasement des grains qui entraine un phénomene physique
supplémentaire. Les limitations de la modélisation a 1g dans I’approche de FELLENIUS et
ALTAEE (1994) sont alors surmontées par 1’utilisation de la chambre de calibrage, qui
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permet la reproduction dans le massif de sol les mémes contraintes que dans le prototype.
Dans ce cas, le phénomeéne d’écrasement des grains peut étre reproduit dans le mode¢le.

1-3-9-1 : Description de la Chambre de calibrage

La chambre de calibrage a été développée par les anglais d’ou son appellation
d’origine « calibration chamber ». La chambre de calibrage ou chambre d’étalonnage a été
congue dans le double but de :

e [FEtalonner la réponse des appareils de reconnaissance (piozocone,
pressiometre, dilatométre), in situ dans un matériau aux parametres bien connus
(condition de confinement et de compacité contrdlée).

e De constituer un outil de simulation physique pour le comportement des
inclusions a géométrie axisymétrique dans le sol.

C’est essentiellement pour le premier objectif que la chambre de calibrage a été
perfectionnée surtout au Etats-Unis SHMERTMANN (1975), en Australie LUNNE (1988), a
Oxford SCHNAID (1991) et HOULSBY (1988), en Italie BELLOTI et al (1991) et BALDI et
al (1990), en Norvege PARKIN et al (1982), au Canada BEEN et al (1991), au Japon
TATSUOKA et al (1988), en France VILLET et al (1981), FORAY et al (1990).

L’utilisation de la chambre de calibrage pour calibrer la réponse d’un appareil in situ,
on utilise d’une manicére générale, la sonde grandeur nature, I'= 1, le méme niveau de
contrainte, 6 =1, et le méme matériau, p =1. La condition de similitude en quasi statique dans
ce cas est vérifié.

La réalisation de ce type d’essai ne peut étre congu dans de bonne condition que si le
massif de sol situé dans la chambre de calibrage a le méme comportement qu’une tranche de
sol en place a une profondeur donnée. Les conditions aux limites de la chambre de calibration
doivent approcher au mieux celles du sol en place. Ceci peut étre réalisé puisque aux
frontiéres supérieurs et inférieurs ainsi que sur les parois de la chambre sont installées des
membranes gonflables qui permettent le controle des conditions aux limites. Les membranes
aux frontiéres supérieures et inférieures appliquent une pression vertical au massif de sol
simulant le poids des terres sus-jacentes Les membranes sur les parois permettent d’appliquer
des conditions aux limites variables.

Si le rapport du diamétre de la cuve de la chambre de calibration sur le diametre de
I’inclusion est petit, il y a influence de bord de la cuve. Afin d’éviter 1’effet de bord, on peut
prévoir a la frontiere du massif de sol dans la chambre de calibration des contraintes pouvant
apparaitre comme étant a la méme distance dans le cas d’un cylindre de rayon infini. De telles
conditions font que les membranes latérales appliquent au massif une certaine rigidité latérale
appelée rigidité latérale contrélée ou rigidité pressiométrique. Elle est définie comme égale a
2E,/Rou E, est le module pressiométrique du massif de sol semi-infini et R le rayon de la

cuve de la chambre de calibrage.

L’application de cette condition de rigidité latérale contrdlée est moins évidente pour
des problémes aux limites plus complexes tel que la simulation du frottement latéral le long
d’une inclusion ou I’étalonnage de la réponse du pressiométre. Pour les sollicitations plus
complexes tel que I’enfoncement d’un pieu ou d’un pénétromeétre, essai avec un dilatometre,
chargement d’une semelle, des simulations numériques a chacun de ces essais sont
nécessaires. Le probléme posé est que lors de la pénétration du pieu, le niveau de contrainte
radiale induit a la frontiére du massif de sol au niveau de la pointe est plus fort que celui
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mobilisé au droit d’une section courante du fit du pieu. On devrait donc étre obligé de simuler
le phénomene en ayant a la frontiére de la cuve de la chambre de calibrage un certain nombre
de membranes latérales toutes régulées de facon a prendre en compte des différences de
contraintes horizontales entre différent niveau de la cuve de la chambre de calibrage. De plus,
les contraintes tangentielles engendrées par le déplacement du pieu se transmettent
radialement au sol au-dela de la zone d’interface par un mécanisme de cisaillement simple qui
entraine une décroissance parabolique des contraintes de cisaillement, t(r), avec la distance
radial (r) a I’axe du pieu.

Fig I-3-3 Conditions aux limites idéales pendant 1I’enfoncement du pieu
d’apres GENEVOIS (1989)

La Fig (I-3-3) montre que les cuves a parois rigide reprennent les efforts tangentiels
T (r) transmis a la frontiére. L’idéal aurait été d’avoir a la frontiére latérale un systéme qui
absorbe ces contraintes de la méme maniere que le fait naturellement le sol. Toutefois il
faudrait cependant remarquer que pendant des essais de chargement de pieu en axisymétrie en
chambre de calibrage, on ne peut modéliser qu’une partie du pieu. C'est-a-dire la pointe et une
partie du trongon du pieu situé prés de la pointe. Pendant 1’essai de I’enfoncement de pieu en
chambre de calibrage, 1’échelle des longueurs n’est pas la méme pour la modélisation du
frottement latéral et de 1’effort de pointe. Pour le frottement latéral, le déplacement mesuré au
cours d’un essai en chambre de calibrage est directement transposable au pieu réel dans la
mesure ou on garde le méme sable pour le modéle et le prototype et que I’on ne s’intéresse
qu’au frottement latéral local. Pour un pieu rigide le frottement latéral se mobilise
indépendamment de son diametre.

La longueur du pieu modele peut également entrainer des distorsions dans la chambre
de calibrage lors d’un essai d’enfoncement. En effet si le pieu est court, le frottement mesuré
est vraisemblablement influencé par le voisinage de la pointe que celui d’une section courante
du fat du pieu réel situé a une distance plus grande de la pointe. L’¢étude du type
EISSAUTIER (1989) consacrée uniquement au frottement latéral permet de séparer les deux
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effets, mais ne permet pas de simuler ’inter action pointe - effort latéral, important pour des
pieux réels. En outre, les contraintes résiduelles dues a la mise en place du pieu vont étre
relativement plus faibles pour un pieu rigide court que pour un pieu long compressible. Ce
phénoméne affecte la partie initiale de la courbe de mobilisation du frottement en
enfoncement. Le mode de mise en place du pieu doit simuler celui réalisé in situ. L’énergie
fournie du battage du pieu modele doit représenter, aux conditions d’échelle, celle appliquée
aux pieux réels

La chambre de calibration construite au laboratoire 3SR Grenoble (France),
GENEVOIS et al (1989), MOKRANI (1990), FORAY et al (1972), PUECH (1975),
DESRUES (1977), et d’autres auteurs, est constitu¢ de trois cercles cylindrique de 50cm de
hauteur et 120cm de diametre reliée entre elles par des flasques. Chaque module cylindrique
est équipé d’une membrane intérieure torique fixée sur ses parois verticales. Chaque
membrane est remplie d’eau dont la pression ou le volume est contrdlé. Ceci permet de
maitriser les conditions aux limites latérales du massif de sable. Les membranes latérales sont
reliées a un vérin a eau lui-méme relié a un servo-vérin a huile. Un systeme de régulation
entre les données d’un capteur de pression et d’un capteur de déplacement placé sur le vérin a
eau permet d’appliquer tous les types de conditions aux limites latérales

Deux plateaux horizontaux trés rigides ferment les extrémités de la chambre de calibrage.
Deux membranes toriques en caoutchouc posées horizontalement a la base de la cuve et a la
surface du massif permettent d’appliquer des contraintes normales sur ces surfaces. Des
orifices de 120mm de diamétre coaxiaux a la cuve ont été prévus dans les membranes
horizontales, ainsi que sur les plateaux, afin de laisser le passage a un pieu d’essai traversant
le massif de part en part, on reproduit dans ce cas le frottement latéral d’une partie du
systéme sol-pieu a une profondeur donnée, c’est I’exemple de la chambre de calibration
prototype D’EISSAUTIER (1986). Pour les essais d’enfoncement depuis la surface, I’orifice
du plateau inférieur est fermé, on obtient ainsi une configuration classique des chambres de
calibration permettant d’étudier le comportement de fiit du pieu et de la contrainte pointe sur
un trongon limité d’un pieu. Le systéme de remplissage et de mise en pression des membranes
est représenté sur la figure (I-3.4). Un panneau équivalent a celui d’un triaxial permet le
contrdle des pressions appliquées et la mesure des variations de volume du massif de sol qui
s’y produise.

La chambre de calibrage a ét¢ dimensionnée pour supporter des pressions verticales et
horizontales de 1MPa

e Membrane horizontale

Les membranes supérieures et inférieures sont alimentées séparément par
I’intermédiaire de deux circuits indépendants dont chacun est équipé d’un manodétendeur et
relié¢ directement a un réservoir d’eau désaérée de 27 litres d’autonomie. Chaque réservoir
communique avec une burette étalonnée pouvant indiquer a chaque instant les variations de
volumes. Les conditions de non déformations verticales (¢,= 0), ou de contrainte verticale

constante (o, = cte), peuvent étre réalisées.
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Fig I-3-4 Chambre de calibration du laboratoire 3SR d’aprés FORAY (1972)
e Membranes latérales

Les membranes latérales ainsi que le circuit qui les alimente doit étre au préalable mis
sous vide. Cette manicre d’agir a pour but d’éviter toute formation de poches d’air pouvant
conduire d’une part a des déformations latérales lors de la consolidation cedometrique, d’autre
part a des valeurs erronées de variation volumiques. Deux réservoirs de 75 litres de capacité
sont prévus pour 1’alimentation des trois membranes latérales en eau désaérée. Pour des

conditions aux limites a contrainte latérale constante (o, = cte) ou a non-déformation latérale
(&,=0), l'utilisation du panneau triaxial suffit. Par ailleurs, nous avons vu que nous voulons

imposer sur les parois latérales une relation pressiométrique entre la variation volumique et la
contrainte. Pour cela, nous avons relié les membranes latérales a un vérin a eau, ce dernier est
solidaire d’un servo-vérin a huile. Ce dispositif a pour réle de transformer les variations des
membranes, et donc du massif de sol, en déplacement du piston en fonction de la pression qui
régne aux frontieéres. Ce qui constitue 1’originalité de la chambre de calibration de 'l.M.G,
laboratoire 3SR.

Les essais par chambre de calibration ont été utilisés au niveau de I’'LLM.G, laboratoire

3SR, depuis longtemps. Nous allons citer les essais qui ont été réalisés tel qu’ils nous en été
communiqué :
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e [a grande cuve a parois rigides utilisées successivement par FORAY (1972),
PUECH (1975), DESRUES (1977), et RENOUD-LIAS (1978). Ses dimensions étaient de 2m
de hauteur et de 1,5m de diametre. Elle a permis d’appliquer des surcharges verticales de
200kPa, pour des essais pressiométrique et de fongage de pieux dans les sables d’Hostum
(dsy =0.7mm)

e Pour simuler physiquement le comportement des pieux en grandes profondeurs,
FORAY (1972) et GENEVOIS (1989), a été conduit a améliorer la grande chambre de
calibration du laboratoire 3S (I.M.G Grenoble).Les résultats de Mon modele théorique seront
calés sur les essais fait au niveau de ce laboratoire par les auteurs précédemment cités, aussi
vais-je présenter cette chambre de calibration.

e La cuve pressurée de DESSANT (1986), elle permet ’application de surcharges
verticales jusqu’a 750kPa. Ses parametres étaient les suivants : 40cm de diameétre, 50cm de
hauteur. Elle a été utilisée pour des essais d’enfoncement continu de pieux lisses de faible
diamétre dans le sable d’Hostum « gros » (d,= 0.7mm)

e Chambre de calibration prototype d’EISSAUTIER (1986) utilisée pour I’é¢tude du
frottement latéral, de pieux modele instrumentés, dans le sable d’Hostum (d, = 0.7mm ). Ses

parametres étaient de 30cm de diamétre et de 50cm de hauteur. Cette cuve a permis d’imposer
des conditions aux limites latérales extréme et asservie avec des charges verticales pouvant
aller jusqu’a 800kPa.

1-3-9-2 : Formation du massif de sol

La chambre de calibrage est une cuve de grande dimension pouvant contenir un
échantillon de sol d’une densité donné. Le remplissage de la cuve, avec un matériau
pulvérulent sec, est généralement mis en place par pluvation avec un systéme de double tamis
diffuseur.

R A

—> e_h BC1 GVICOHSI Gh:(:on_w
Ag ml

! BC2 AezAg=0
—> < —

' BC3 o©,=const Age 0
> |<—
—> < BC4 Ag=0 Ghzconst
—>»| Y |l €<—
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Fig I-3-5 Conditions aux limites dans la chambre de calibrage
Ce procédé consiste a faire passer le sable d’essai a travers ce double tamis de
diameétre égal a celui de la cuve et qu’on reléve progressivement durant toute 1’opération pour

maintenir une hauteur de chute constante. Ce procédé permet d’obtenir :

e Une bonne répétitivité des densités mesurées
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e Une meilleure homogénéité de I’échantillon en densité
e Une large gamme de densité relative 20%< D, < 98%

Pour obtenir des densités plus fortes différentes méthodes sont utilisées :

e Compactage des couches successives de sol jusqu’a I’obtention de la densité
désiré

e Vibration de I’échantillon de sable a I’aide d’un vibreur a béton

e D¢position pluviale

Les deux premicres méthodes entrainent souvent une hétérogénéité importante au sein
du massif. La méthode de pluvation est préférée par plusieurs auteurs. Son utilisation consiste
a maintenir une hauteur de chute constante. Toute en faisant varier le débit de chute du sable
en modifiant la taille de mailles du tamis. C’est le procédé¢ utilisé par le laboratoire 3SR pour
les essais a forte densité sur sable fin.

L’échantillon de sol doit étre mis sous les mémes conditions auxquelles il était soumis
in situ. Dans un massif semi-infini, le sol se trouve sous un état de contrainte horizontale
on = Koo’y ot K est le coefficient de poussée des terres au repos pouvant étre déterminé a
partir d’un essai oedométrique sur un sable normalement consolidé (NC). Le méme sol peut
étre sous un état ou Ky est plus élevé. Cette supposition serait le résultat d’une
surconsolidation (OC) avec une déformation latérale nulle.

Dans une chambre de calibration, la montée suivant un chemin oedométrique
s’effectue en maintenant un déplacement radial nul aux frontieres du massif de sol, lors de
I’application des surcharges verticales o v. La valeur de K, peut alors étre évaluée en mesurant
la pression d’eau qui régne autour du massif. Ce probleme de chargement n’est simulé
correctement par la chambre de calibration que si les membranes latérales sont rempli d’eau
avant la mise en place du sable afin d’assurer un non déplacement latéral. Dans ce cas, sous
I’effet du poids de 1’eau, les membranes latérales auront tendance a se gonfler a la base,
entrainant ainsi des irrégularités a la fronticre latérale de I’échantillon. EISSAUTIER (1986) a
été confronté a ce probléme avec sa chambre de calibrage de diamétre 30cm et de hauteur
50cm. Les valeurs de Ky mesurées sur le sable d’Hostum (dso = 0,7mm) étaient trop faibles de
I’ordre de 0,2 par rapport a celles déterminées par un essai oedométrique. Pour corriger ce
probléme, EISSAUTIER (1986) a été amené a rigidifier la membrane latérale a I’aide d’une
cage métallique ce qui a amélioré les résultats. Pour le laboratoire 3SR, le probléme a été
réglé par I'utilisation de trois membranes latérales indépendantes.

Pour effectuer un chargement suivant un chemin Ko fixé au départ, on doit a chaque
palier de contrainte verticale 6y, réajuster la pression latérale pour maintenir un rapport
on/ 6, constant. La simulation en chambre de calibrage du chemin suivi par le sol durant sa
consolidation suppose que dans le massif de sol régne un état de contrainte homogene.
L’expérience acquise au laboratoire 3SR montre que le frottement du sable sur les parois de la
cuve crée des efforts de cisaillement qui s’opposent a la surcharge verticale appliquée. Pour
RENOUD-LIAS (1978) la transmission de la surcharge verticale est d’autant meilleure que
celle-ci est faible et que le sable est dense. La Fig (I-3.6), montre que dans le plan horizontal,
la contrainte verticale est mieux transmise a mesure que I’on s’éloigne des fronticres du
massif de sol.

Fig 1-3-6 : Influence des parois de la cuve sur la transmission de la surcharge. Répartition
de o sur un rayon situé a z = 94cm (RENOUD-LIAS (1978))
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Une tentative de diminution de ces frottements parasites par un placement d’une
seconde membrane sur la surface inférieure du massif du sol a été tentée par GENEVOIS
(1989). Le massif de sol est sollicité en méme temps aux deux extrémités. La cellule « Gl6tz »
située a 50cm de profondeur dans un sable dense mesurant la contrainte verticale differe
légeérement de celle installée a la surface et ce jusqu’a des valeurs de surcharge élevées. Les
frottements sol/parois seront quand méme amplifiés, durant la phase de consolidation ou des
tassements importants auront cours surtout dans des sables siliceux lache, malgré la mise en

place de cette technique Fig (I-1-7)
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Fig I-3-7 : Phase de monter en charge verticale avec mesure de o, dans un massif
GENEVOIS (1989)

1-3-9-3 : Evolution de I’état du massif lors d’essai d’enfoncement
Une zone fortement compactée, de dimension variable, en fonction de la densité du
sable, du diamétre de la pointe, et de la valeur de la contrainte, se forme lors de

I’enfoncement d’un pieu. Cette zone entrainée par le pieu déclenche une expansion
horizontale, autorisant ainsi le passage du pieu Fig (I-3-8)
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Fig I-3-8 : Expansion horizontale de massif du sol : passage du pieu
FORAY et al (1972)

ROBINSKY et MORRISON (1964) note que le champs de déplacement est un bulbe
s’étalant autour du pieu de trois a quatre diameétres a partir de son fiit pour les sables laches
(D,=0.17). Ce déplacement atteint 4,5 a 5,5 diamétre du fit pour les sables moyennement

denses (D, = 0,37).Une relation de cause a effet relie de toute maniere le déplacement de la
zone autour du fit du massif de sol et sa densité. Celle-ci est affectée d’autant plus que la
densité du milieu environnant est forte. Au dela de ce bulbe les déformation résultantes sont
faibles et on considere ce milieu environnant restant comme un milieu ayant un comportement
¢lastique. En négligeant les déformation verticales qui se produisent le long du massif, le sol
suit donc un chemin pressiométrique dans sa phase linaire. I1 en résulte qu’il serait possible de
simuler le comportement d’un massif de sol semi-fini avec la chambre de calibration a
condition d’appliquer aux frontieres latérales la sollicitation générant une relation
pressiométrique correspondant au massif de sol in situ Fig (I-3-9).

zone
plastique

zone
élastique

Fig I-3-9 : Analogie entre le comportement aux frontieres du massif et I’expansion
Pressiométrique

De la théorie de 1’élasticité, on tire le chemin réel, suivi in situ, au frontiére d’un
échantillon de rayon initial R, :

R
d = (%j (1-3-9)
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Avec G= (Lj (I-3-10)

2(1+v)
, 2G.d
Ona: do, =( G "j (I-3.11)
RO
Ou
G : Module de cisaillement

do, : Variation de la contrainte radiale aux frontiéres
d, :Déformation radiale du massif de sol de rayon R,

14

En supposant les déformations radiales uniformes le long de la frontiére du massif de sol, on
écrit :

AP = (_] (1-3-12)

AP : Variation de la pression d’eau autour du massif
AV : Variation volumique latérale

V, : Volume initial de I’échantillon

En imposant latéralement des conditions pressiométriques a un échantillon a ces limites, nous
pouvons par ce principe vérifi¢ la validité de 1’expansion cylindrique. Une analogie est ainsi
faite avec I’essai de cisaillement direct a rigidité controlée, c'est-a-dire impos¢ a chaque
variation de pression, Ap mesurée une variation de volume AV calculée, a partir des
relations précédemment citées et inversement, ceci n’étant possible que par un asservissement
pression/volume trés rapide. Le choix du module de chargement et de déchargement a
appliquer dans le cycle d’asservissement est trés important. La tangente a ’origine de la
courbe pressiométrique étant égale au module de cisaillement (G) du sol, selon la théorie
classique, on notera toutefois que dans la littérature, le module de YOUNG E, mesuré au

pressiométre est inférieur au module triaxial, qui est due a I’histoire antérieur de matériau
d’aprés RENOUD-LIAS (80). L’essai triaxial a I’état de contrainte initial isotrope,
contrairement a un essai pressiométrique ou le chemin suivi au début de I’expansion peut étre
considéré comme proche de celui d’un cedométre. Les modules précédemment cités
correspondent en principe aux petites déformations, de I’ordre de 10™*a 107, résultat difficile
a atteindre avec des essai statique et plus particulierement avec 1’essai pressiométrique ou le
sol au voisinage de la sonde est généralement trés remanié.

I-3-10 : Simulation expérimentale du comportement des pieux en chambre de calibrage
Nous nous intéresserons dans ce paragraphe aux expériences de calibration nécessaires
a notre modele afin de vérifier notre calage en fonctions des résultats obtenus sur modele

réduit et si cela est possible également aux essais réels si des résultats sont disponibles au
niveau du laboratoire 3SR (I.M.G. Grenoble).
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e Résistance de pointe

Ce sont des résultats obtenus par foncage continu de pénétromeétres qui servent a
I’interprétation de la résistance de pointe des pieux. Si on ne prend pas en compte I’effet de la
géométrie de la pointe, la vitesse de pénétration normalisée a 20mm/sec, le comportement
d’une pointe pénétrométrique sera assez proche d’un pieu. AL-AWAKATI (1975) note que
pour une méme vitesse d’enfoncement, une différence d’environ 20% entre une pointe plate et

une pointe conique a 60° Fig (I- 3-11) est reconnue.
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Fig I-3-10 : Résistance de pointe en fonction de la densité relative
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Fig I-3-12 : Relation entre la résistance de pointe et la densité relative
ROBERTSON et al (1983)

Les résultats des essais de JAMIOLKOWSKI et TATSUOKA (1990) dans des
échantillons de sable siliceux trés dense normalement consolidé (OCR=1) avec deux
pénétrometres de différent diametre sont représentés sur la figure (I-3-13).Les conditions aux
limites imposées sont de type BCI1 (pression latérale constante). A part I’effet des parois
horizontales de la cuve sur le début et la fin de I’enfoncement, les courbes montrent bien
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SPECIMEM : He=1500mm ; De=1200mm

CONE DIAMETER : He =3 5.Tmm

Fig I-3-13 : Influence des dimensions de la cuve sur la résistance de pointe
JAMIOLKOWSKI et al (1990)

L’influence des dimensions de la cuve, a prendre en considération dans I’exploitation des

résultats de résistance de pointe. La figure (I-3-14) montre une nette différence entre les
mesures effectuées sur un méme pénétromeétre mais avec des conditions aux limites
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différentes. On pourra a partir de 1a, conclure qu’il n’y aura pas d’influence des conditions
aux limites st g, (BC1) = g, (BC3).
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Fig I-3-14 : Influence des conditions aux limites sur la résistance de pointe
JAMIOLKOWSKI et al (1990)

Les essais d’enfoncement dans des conditions de type cedométrique (BC3) montre que
la contrainte horizontale aux frontiéres du massif ne reste pas constante, elle augmente
d’autant plus que le sable est dense BELLOTI (1979) Fig (I-3-15)

Le probléme a été également étudié par PARKIN et LUNNE (1982) en considérant
pour cela deux chambres de calibration et deux pénétrometres de dimensions différentes. Les
résultats montrent a faible densité une dispersion des résultats, quelques soit le degrés de
souconsolidation, et que, les conditions aux limites n’interviennent pas dans la valeur de la

résistance de pointe dés que le diamétre relatif' Dy, = @.,.. / @ ,s.cpomere att€int la valeur de 20

Fig (1-3-16).
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Pénétrometre PARKIN et al (1982)

A forte densité, pour un sable normalement consolidé (OCR=1), ce rapport est de 50
afin que les conditions aux limites considérées donnent des mesures de résistance de pointe
assez proche. Dans le cas des sables surconsolidés, les auteurs notent une influence des
dimensions de la cuve et ce jusqu’a une valeur de D; = 100, bien qu’on ne distingue plus les
courbes relatives aux résultats d’essais de type BC1 et BC2. Ces résultas sont obtenus ainsi
que les comparaisons qui y sont faites pour une valeur de contrainte d’essai faible
(o,=50Kpa).

Il apparait dorénavant que dans les sables normalement consolidés ou surconsolidés, la
résistance de pointe dépend des dimensions de la cuve et des conditions aux limites latérales
appliquées

De plus, PARKIN (1982) s’est intéressé également a la contrainte latérale (o, ). Il

remarque et indique que la résistance de pointe dépend de o, en apparence, de méme pour le
degré de consolidation OCR, et que réellement g, est fonction uniquement de la contrainte
horizontale qui est indiquée sur chaque point d’essai réalisé dans des conditions aux limites de
type BC1 Fig (I-3-17).Cette derniére conclusion a ¢été confirmé par HOULSBY et
HITCHMAN (1988).1ls confirmerent qu’il n’existe qu’une seule relation entre la résistance de
pointe et la contrainte horizontale Fig (I-3-18).Nous avons vu que 1’effort en pointe dépend
largement de la compressibilité du matériau utilisé qui dépend de la résistance a 1’écrasement
des grains, de la densité relative , de la nature minéralogique ainsi que de la contrainte
appliqué Fig (I-3-19)
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Les résultats des essais d’enfoncement de pénétromeétre réalisés par JAMIOLKOWSKI (1990)
Sont regroupées sur la figure (I-3-20).0On note que pour un diamétre relatif D /d la
résistance de pointe varie linéairement avec la valeur maximale de o, mesuré en dépendance

totale par rapport aux conditions limites appliquées .La Figure (I-3-21) montre les courbes de
la résistance de pointe en chambre de calibration en fonction de la densité relative. On

remarque que pour les sable laches (D, <30%)le rapport g, /+/c, est peu affecté par le
diametre de la cuve, ce qui rejoint donc I’idée de PARKIN et LUNNE (1982)
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Fig 1-3-20 : Influence des dimensions de la cuve et de la contrainte  horizontale sur
la résistance de pointe JAMIOLKOWSKI (1990)
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BEEN et JEFFERIE (1985) résument I’influence combinée du niveau de contrainte et de la
densité sur le comportement d’un matériau pulvérulent par la relation

W:ei_ess (1-3_13)
Ou:

e, : L’indice des vides initiale du matériau apres consolidation
e, : L’indice des vides correspondant a I’état critique (Steady State Line) Fig (1-3-21)

State parameter lor A

-

A F'.'-\ -'e‘}l

Void ratio

Sleady stale
line

SSL

A line
e=e - A\ log &

Mean normal stress & (log scale)

v > 0, Comportement

contractant
Fig [-3-22 : Définition du parametre d’état BEEN et al (1986) w <0, Comportement dilatant

v =0 Etat stable

BEEN et al (1986), en utilisant les résultats de PARKIN et LUNNE (1988), propose
une méthode permettant de comparer les données d’essais de pénétration réalisés dans des
chambres de calibration différentes. Pour cela, il suffit de connaitre la valeur du parameétre de
compressibilité  pour déduire a partir des courbes de la figures (I-3-23) le coefficient

correcteur qui conduit a la résistance de pointe correspondant a un diameétre relatif D,,, =50 ;
cette approche est pour un sable de compressibilité bien définie.

Pour s’affranchir des conditions aux limites, SMITS (1982) a partir d’un calcul
d’expansion de cavité cylindrique a tenté¢ d’évaluer I’influence des conditions aux limites et
des dimensions de la cuve sur la résistance de pointe, il obtient la formulation suivante :

q

< =1+ x[ xt 1-3-14
4 (BCI) o " gp ( )

q. -1

=1+ X x1 xt 1-3-15
QC(BC3) 1-2v+w (Diam)2 ' &7 ( )

Ou
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DxG
w =
SxE,

(1-3-16)

Ou
Sx E = rigidité latérale de la cuve
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Fig I-3-23 : Facteur de normalisation des dimensions de la cuve BEEN et al (1986)

L’application de ses deux équations nécessite comme hypothése de départ que le
massif d’essai est homogeéne et que les conditions aux limites sont parfaitement appliquées.
Ceci ne se réalise presque jamais car le sol est lache a proximité des parois de la cuve d’autant
plus que les membranes latérales permettent toujours une certaine déformation radiale initiale.

Pour résoudre ce probléme, la solution a été présenté au paragraphe précédent, c'est-a-
dire d’appliquer aux frontieres de la cuve les conditions aux limites intermédiaires entre
pression constante(BC1) et variation de volume nulle(BC2).L hypothése est de considérer le
comportement du massif en petite déformation, dans un milieu semi fini, une rigidité latérale
donnée par I’expression k=2G /R, hypothése développée pour I’étude de I’interface a partir
d’essai de cisaillement direct par HOTEIT (1990) et reprise pour la simulation du frottement
latérale sol-pieu en chambre de calibration par EISSAUTIER (1986).

o Frottement latéral

Les essais réalisés entre le I’'LLM.G et I’LF.P pour mesurer les contraintes dans le sol de
pieu sous chargement statique sont représentées sur la figure (I-3-24).Ces résultats,
confirment que la contrainte horizontale, mesurée a Scm de 1’axe du pieu,est maximale au
voisinage de la pointe (o, =250kpa) et varie légerement le long du reste du fiit du pieu

(o0, =50a100kPa) ;La contrainte horizontale est donc, en prenant en considération ces

résultats, une répartition de contrainte le long du pieu tel que le montre la figure (I-3-25), et
ceci nous permet de conclure que la simulation du frottement latérale permet des diameétres

moins importants que ceux exigés par la contrainte de pointe, et ce dans les sables siliceux
denses.
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Fig I-3-24 : Mobilisation des contraintes horizontales pendant 1’arrachement
SID-AHMED (1989)

Fig I-3-25 : Répartition de la contrainte horizontale le long du fit du pieu
I-3-11 : Frottement latéral en traction et en compression

Les essais de mobilisation du frottement latéral ont montré que le frottement latéral
limite mesuré en compression est souvent différent de celui mesuré en traction. Dans son
¢tude, FEDA (1976) attribut ce phénomene a I’effet de I’histoire du sol et du chargement ainsi
qu’aux différentes techniques de mise en place des pieux. D’aprés ’auteur le rapport du

frottement latéral moyen le long du fiit en traction sur celui en compressionz, /z; est égal a :

e 1 si le pieu est moulé,
®1/2 a2/3 si le pieu est installé par battage ou fongage a partir de la surface du sol

Cette différence est également constatée entre le frottement latéral en traction et le

frottement latéral en compression par GENEVOIS (1989). La courbe qu’il présente Fig(I-3-
25), montre nettement que le frottement latéral moyen mobilisé a 1’arrachement est nettement
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inférieur - plus de 50% - a celui mesuré¢ a I’enfoncement. Les faibles longueurs des pieux
utilisées pour I’expérimentation, ne donnent pas de contraintes résiduelles trés fortes qui
puissent permettre ce grand écart. L hypothese de I’interaction entre les deux contraintes peut
étre retenue. En effet, en fin d’enfoncement continu, avant 1’arrachement, la contrainte a la
base du flit du pieu est assez ¢levée autour de 6MPa. Lors de I’arrachement - traction - une
décompression du sol sous le pieu semble provoquer une chute des contraintes normales au
fit du pieu sur une partie non négligeable du pieu, et donc une diminution assez importante
du frottement latéral, toujours est-il qu'a défaut d’essais sur pieu réel ce probléme reste posé.
Cependant les essais réalisés et présentés par BRUCY et al (1991) sur des pieux de 324mm de

diamétre et de 1.20m de longueur, note que le rapport 7, /7 moyen dépend aussi de la
densité du sable Fig (I-3-26)

[Mov)iKPa)

Fig I-3-26 : Evolution du frottement latéral moyen au cours du fongage

GENEVOIS (1989)
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Fig I-3-27 : Comparaison du frottement latéral des pieux en traction et en compression en
fonction de la densité relative des sables BRUCY et al (1991)
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I-4 : PROBLEME LIES A LA MODELISATION PHYSIQUE DES
OUVRAGES

Les expériences sur modele réduit de type fondation ou souténement ont pour but, si
les conditions de similitude sont respectées, de permettre ’extrapolation des résultats du
modele a la réalité. Cependant des distorsion par rapport au prototype peuvent se manifester
lorsqu’il se produit une localisation des déformations du sol en bande de cisaillement, soit au
sein du massif - ligne de glissement - soit au contacte entre le sol et la structure (interface sol-
structure). Les études menées au laboratoire 3SR par DESRUES (1991) puis par BOULON
(1988) montrent que 1’épaisseur de ces bandes de cisaillement est liée a la taille moyenne des
grains de sol. L’épaisseur de ces bandes est de I’ordre d’une dizaine de grains. Si pour
conserver la méme rhéologie du sol entre le modele et le prototype et par conséquent
conserver la méme épaisseur pour les bandes de cisaillement, il apparait clairement que ces
bandes de cisaillement auront un effet plus important pour le modele réduit que pour le
prototype. On parle dans ce cas d’effet d’échelle 1i¢ a la taille du modele par rapport a celle
des grains.

OVESEN cité par HOULSBY (1994) distingue 1’effet d’échelle et I’effet de taille. On
dit qu’il y a effet de taille quand la valeur d’un paramétre adimensionné est une fonction
d’une dimension caractéristique de la structure et indépendante de toutes les autres
dimensions. L’effet d’échelle est la différence entre les résultats du modele et du prototype
présenté sous forme adimensionné. Les résultats entre des essais a pleine échelle et des essais
sur modele réduit sont généralement différenciés. Ces différences de résultats sont soit dues a
un effet d’échelle ou a un effet de taille.

1-4-1 : Effet d’échelle pour la pointe
e Fondation profonde

Pour éviter ’effet d’échelle, les essais en chambre de calibrage effectués au laboratoire
3SR ont utilisé des diamétres de la pointe suffisamment grands par rapport au diametre des
grains des sables expérimentaux. Cependant I’enfoncement de petits pénétrometres dans des
sables de gros diamétres, peut faire apparaitre un effet d’échelle 1i¢ a la grosseur des grains de
sable. Les essai réalisés par MOKNI (1988) dans le sable de Fontainebleau a 1g avec des
pointe de 6mm,10mm, et 20mm font apparaitre des variations de la résistance de pointe en
fonction de son diameétre, quand les contraintes sont faible(5kPa environ). La Fig (I-3-29)
montre d’ailleurs un rapport de 3 entre la résistance pénétrométrique obtenue lors d’un
fongage d’un pénétrometre dont le diamétre du cone était de 6mm et celui dont le diametre
était de 20mm.

Les essais de foncage continus de pénétrométre de diamétre différents effectués par
KERISEL (1962) puis plus tard par FORAY (1972) sur les petits pieux montrent que : Pour
les faibles profondeurs, le schéma de rupture de type remonté de cylindre est observé. Le
calcul de la résistance de pointe g, par la formule q,=0,38yBN,+yDN, dépend de la largeur de
la fondation B mais également du rapport D/B. Le ceefficient de capacité portante Ny dépend
de @, angle de frottement, du rapport D/B et de la largeur de fondation. L’interprétation de la
Fig (I-3-28) en fonction des résultats obtenus pour les différents diameétres du cone ne permet
pas de conclure sur I’existence d’un effet d’échelle pour la pointe dans la mesure ou elle est
affectée par le phénoméne de remontée cylindrique. Les essais pénétrométrique effectués
selon la procédure de « modelling of model » par RENZI et al (1994) en centrifugeuse dans le
sable de Fontainebleau trés dense sous forte contraintes, utilisant différent diameétres de
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pénétromeétre ont montré 1’absence d’effet d’échelle pour la pointe dans un rapport de d. /dso
étalé de 50 a 90
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Fig 1-3-28 Influence du diamétre du cone sur la résistance pénétrométrique a 1g

d’apres MOKNI (1989)
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Fig 1-3-29 Etude d’influence de la taille des grains sur la résistance pénétrométrique en

centrifugeuse d’apres RENZI et al (1994)
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En effet, le sable devenant moins dilatant au fur et & mesure que les contraintes
augmentent, I’effet d’échelle pour la pointe s’il existe devrait s’atténuer avec la profondeur.

e Fondation superficielle

DE BEER (1965), HABIB (1989), HETTLER et GUDEHUS (1988), ont mis en
¢vidence un effet de taille de la fondation lors de leur étude expérimentale et théorique sur
la capacité portante de la fondation superficielle.

En effet le coefficient de portance N, décroit lorsque la taille de la fondation
augmente. Cependant cet effet de taille est important pour les essais en laboratoire sur les
petits mod¢les et n’a pas d’importance pour les fondations réelles.

L’Evolution du coefficient de capacité portante N, pour une fondation superficielle,
Nyq = 2qmax/ YBn, en fonction de la largeur B exprimée sous forme adimensionnelle.

Le calcul de DE BEER (1965), en appliquant le coefficient qu’il propose yB/E est
donné par la Fig (I-3-30) par laquelle il explique ’effet de taille pour les fondations
superficielles pour les raisons suivantes :

Fig 1-3-30 Facteur de la capacité portante N, en fonction de la largeur de la fondation
d’apreés DE BEER (1965)

e [a réduction de I’angle de frottement a cause des fortes pressions sous les
fondations plus larges

e La rupture progressive qui provoque les lignes de glissement dans la masse du sol
avec un effet de taille des grains.
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L’influence de la premicre raison est prépondérante pour DE BEER (1965).

HETTLER ET GUDENUS (1988) tire d’autres conclusions de leur recherche en ce
qui concerne 1’effet d’échelle pour les fondations superficielle

e [La non-homogénéité de la densité sous une fondation
® La cohésion du sable

Ces deux observations peuvent étre éliminées si une préparation du massif de sol
convenablement menée. De méme la Fig (I-3-31), KIMURA (1985) montre aprés des essais
en centrifugeuse que plus les contraintes sont faibles pour des sables denses plus le ccefficient
de portance N, augmente )

Ny=exp 3. 71(tan ¢’ b
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Fig I-3-31 Coefficient de capacité portante pour des essais en centrifugeuse de
KIMURA (1985) compar¢ avec le calcul de HETTLER et al (1988)

La rupture progressive dans le massif de sable est liée a 1’apparition de zones
plastiques aux coins des fondations. Les bandes de cisaillement ont une tendance a se
propager a partir de coins de fondation. La dilatance de cisaillement est fonction du diametre
du grain et donc plus grande d’autant que le matériau est gros. Ceci nous permet de dire que la
dilatance ne respecte donc pas la similitude. Si deux fondations de taille différentes sont
placées sur le méme sable et par conséquent un effet d’échelle se produit lors de la formation
de bandes de glissement.
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Fig 1-3-32 Bandes de glissement sous un modele et sous une fondation réelle d’apres
HABBIB (1985)

Les études de localisation de déformation dans la masse de sol menée par MOKNI
(1993) dans un appareil triaxial montre DARVE (1995) que :

e Les essais laches lorsqu’ils donnent lieu a de la localisation montrent une densité
limite locale sensiblement identique a la densité moyenne de 1’échantillon.

e La localisation pendant des essais sur le sable dense montre que le sol atteint une
densité critique uniquement au sein de la bande de cisaillement. L’indice des vides local dans
une bande de cisaillement atteint I’indice des vides critiques. Tandis que 1’indice des vides
global plafonne au dessus de ce palier, car le déclenchement de la localisation met fin a la
déformation de masse.

e L ¢ palier de I’indice des vides critique est le méme pour tous les échantillons testés a
la méme pression de la cellule quelque soit son état initial.
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Fig I-3-33 Evolution de I’indice des vides globale (moyenne sur une section de 1’échantillon)
et locale (dans les bandes de cisaillement) pour des essais triaxiaux sur sable d’Hostum RF
d’aprés DARVE (1995)
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HABIB (1985) a montré I’effet de taille. Pour éviter ce phénomene il a préconisé un
rapport limite entre la taille du mod¢le et la taille des grains (taille du mod¢le / taille des
grains). Pour les fondations superficielles, ce rapport B/dsy est de 200. Ceci permet d’éviter
I’effet de taille des grains. Pour les sables moyennement dense ce rapport est plus petit. Pour
HABIB (1985) dans les sables denses la rupture générale de la fondation se fait en méme
temps que la surface de rupture pour les rapports B/dso inférieurs a 200. Le travail de dilatance
et le travail de rupture générale sont simultanés. Pour des rapports B/dsy plus grand que 200,
c'est-a-dire des fondations plus larges, le mécanisme de rupture progressive entraine la
séparation entre le travail de dilatance et le travail de frottement. Ce travail de dilatance est
concentré dans une bande située en avant de la surface de glissement et se déplace avec elle.
Plus la surface de glissement est longue plus le travail de dilatance est dilué¢ dans le travail de
poingonnement.

Pour YAMAGUCHI et al (1986), I’effet de la taille des grains est fonction du
déplacement une fois la capacité portante est dépassée. Ce qui revient a dire que cet effet est
d’autant plus fort que la localisation de la déformation est plus grande.

1-4-2 : Effet d’échelle pour le frottement latéral

Pour les pieux, I’effet d’échelle se produit lors de la localisation des déformations a
I’interface sol-structure. L’épaisseur de la bande de cisaillement étant liée a la taille des grains
du sol, son épaisseur est presque €gale entre le modele d’inclusion étudié au laboratoire et le
prototype réel.

Les travaux menés par WERNICK (1977) montre une dépendance du frottement
latéral par rapport au diamétre de 1’inclusion ainsi que 1’existence d’un effet d’échelle pour le
frottement latéral. Ces travaux indiquent également une augmentation du frottement latéral en
fonction de la densité du sol. Celle ci est d’autant plus forte que le sable est compact.

Fig 1-3-34 Frottement latéral en fonction du diameétre d’inclusion et de la densité du sable

d’aprées WERNICK (1977)
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BOULON et al (1966) a mentionné dans son analyse de I’interface que les rigidités
équivalentes d’interface sol-pieu pouvait étre par analogie comparer avec la rigidité
pressiométrique.

La rigidité latérale équivalente d’un petit pieu est plus élevée que la rigidité latérale
d’un gros pieu Fig (I-3-35) et donc le frottement mesuré sur le petit pieu devrait étre plus
grand que celui du gros pieu.

L’évolution de tm,ax en fonction de la rigidité d’interface est présentée par GENEVOIS
(1989) Fig (I-3-36)

Les résultats expérimentaux de cisaillement direct interface lisse et rugueuse, sable
dense et lache sont présentés par HOTEIT (1989) et VALIN (1985) Fig (I-3-37)

€ ~ 10diametres de grains

I_Ldl

k1=2Ep/(0.5d1+¢) k2=2Ep/(0.5d2+e)

Fig I-3-35 Rigidité pressiométrique des pieux modeles
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k modeéle
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|
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T = Tmodéle [ Tprototype

Fig I-3-36 schéma d’évaluation de effet d’échelle T a I’aide des essais d’interface d’aprés
GENEVOIS (1989)
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Des résultats de cisaillement d’interface présenté par la Fig (I-3-37), on peut évaluer
I’effet d’échelle comme le rapport du frottement correspondant aux rigidités du modéle et du
prototype.

*

T = Tmodéle/ Tprototype

La limite supérieure de t* obtenue par le rapport du frottement mobilisé lors d’un essai
a volume latéral constant et du frottement mesuré au cours d’un essai de cisaillement a
contrainte normale constante, GENEVOIS (1989) donne pour le sable d’Hostun gros, un effet
d’échelle qui passe de 2,5 a 1,8 lorsque la contrainte normale passe de 0,1MPa a 1 MPa, pour
un pieu modele ayant une rigidité d’interface 20 fois supérieure a celle de pieu réel.
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Fig I-3-37 ab Evolution du frottement latéral on fonction de la rigidité, sable Hostun gros

a) densité forte (rugosité standard) b) densité forte (plaque lisse)
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Fig I-3-37 cd Evolution du frottement latéral on fonction de la rigidité, sable Hostun gros
a) densit¢ faible (rugosité standard) b) densité faible (plaque lisse)

L’interface devient nettement contractante. Cependant on notera que pour une
interface sable lache - plaque lisse, le frottement sur un pieu de grand diamétre pourrait
légerement dépasser le frottement mesuré le long d’un pieu modele de petit diametre, surtout
dans le domaine des contraintes fortes.

1-4-3 : Effet de bords
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La validité des résultats expérimentaux reste assujetti aux dimensionnements de la
chambre de calibrage, car I’influence des frontieres latérales autour d’un échantillon de sol
dans la chambre reste posées, d’autant plus que les dimensions de la chambre de calibrage
sont petites. L’existence de 1’effet de bords se manifeste dans un essai de pénétration dans un
massif de sable siliceux dense avec une cuve de petit diametre. Les expériences montrent :

e Un pénétrometre de grand diametre mobilise une résistance de pointe plus faible
qu’un petit pénétrometre dans les mémes conditions de confinement.

® Pour un rapport D/ d., la résistance pénétrométrique dépend du type de conditions
appliquées a la frontiere du massif Fig (I-3-38). Jusqu’a D,/ d. < 50-60 pour un sable dense et
jusqu’a D,/ d. <20 pour un sable lache.
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Fig I-3-38 Influence des conditions aux limites sur la résistance pénétrométrique dans le sable
Toyoura trés dense d’aprés JAMIOLKOWSKI et al (1990)

Les essais pénétrométriques réalisés pour différents diameétres des cuves des chambres
de calibration ont confirmé la tendance a I’augmentation de la contrainte de pointe en fonction
du diameétre de la chambre. Cette tendance est plus forte que la contrainte de confinement est
faible et la densité du sable ¢élevée Fig (I-3-39)

JAMIOLKOWSKI et TATSUOKA (1990) montrent pour le sable trés dense de
Toyoura Fig (I-3-40) , I’existence d’un effet de bords pour un rapport D,/ d. < 60. Dans le
sable lache, I’effet de bords devient négligeable pour D, / d. = 20. Dés que D. / d. est
supérieur a 50, I’effet de bords pour les sables denses est évité.
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Fig 1-3-39 Influence des dimensions de la chambre avec la condition BC3 (non variation de
volume dans les membranes latérales) d’aprés FORAY (1990)

Fig 1-3-40 Influence de la contrainte effective horizontale sur la résistance de pointe
pénétrométrique dans le sable Toyoura dense d’aprés JAMIOLKOWSKI et al (1990)

SCHNAID et HOULSBY (1991) par des essais pénétrométriques effectués a la chambre
de calibrage d’Oxford sur le sable de Leighton-Buzzard avec trois cones de section

15cm?,10cm?, et Scm” montrent 1’existence de I’effet de bords pour la résistance de pointe
Fig(I-3-41)
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Fig [-3-41 Influence de la contrainte effective horizontale sur la résistance de pointe
pénétrométrique dans le sable dense selon SCHNAID et HOULSBY (1991)

La Fig (I-3-42) regroupe les essais pénétrométriques effectués dans différentes
chambres de calibrage sur les sables quartziques de Leighton-Buzzad, Hokksund et Ticino
denses avec une condition latérale a pression horizontale constante (BC1). Il faudra noter que
la séparation de 1’effet de bords, de I’effet de taille (rapport du diamétre du cone / diametre
des grains) est difficile. Il est d’ailleurs d’autant plus important que la contrainte est faible et
le sable dense. Pour les fondation profondes, le niveau de contrainte étant fort, 1’effet li¢ au
rapport diametre du cone pénétrométrique / diametre des grains est plutdt faible donc
négligeable.

L’influence de la pression de confinement et de la densité du sable sur 1’effet de bords
peut s’exprimer en fonction du parametre d’état y, BEEN et al (1986). Un facteur de
correction de ce phénomene établi pour le sable d’Hokksund est donné par la Fig (I-3-42). Il a
été établit en fonction de condition aux limites et pour deux diamétres différents de la
chambre.

I-4-4 : Effet du fond de cuve

L’effet du fond de cuve est important quant on impose au cours des essais, la frontiere
supérieure et le frontiere supérieurs de la cuve, rigides. L’utilisation de conditions aux limites
de contraintes verticales constantes BC1 ou BC3 dans les membranes horizontales minimisent
I’effet du fond de la cuve Fig (I-3-43)
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Fig 1-3-42 Facteur de correction pour I’effet de bords en fonction de parametre d’état v,
d’aprés BEEN et al (1986)
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Fig 1-3-43 Etat de contraintes verticales au fond de la chambre de calibrage pendant un essai
pénétrométrique

CRAIGH et al (1994) note que ’effet de fond de cuve est significatif pour les pieux
encastrés dans le sable quand il s’approche de 5 diamétres (diamétre du pieu) du fond de la

cuve pour des contraintes faibles ou de 3diamétres pour les contraintes fortes

I1-4-5 : Conclusion

e [’influence de I’effet d’échelle et de I’effet de bords devient d’autant plus

importante que le sable est dilatant (densité forte et faible niveau de contrainte)
e La modé¢lisation en centrifugeuse peut poser les problémes d’effet d’échelle li¢ au

rapport taille du modele / tailles des grains. L utilisation d’ailleurs en centrifugeuse de modele

de taille plus importante peut introduire le probléme de 1’effet de bords
e Pendant la modélisation de pieu en chambre de calibrage ’effet de taille des grains

demeure faible pour les diametres couramment utilisés (¢ de 60 a 75mm). Les essais effectués
dans le domaine de fortes contraintes minimisent 1’influence de 1’effet de bords.
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e Dans le cas des essais en chambre d’étalonnage, 1’influence du fond de la cuve reste
minime car elle est équipée de membrane supérieure et inférieure et les essais de chargement
statique sont effectués dans la partie centrale de la chambre.

e Dans le cas des sables denses ’effet d’échelle semble plus significatif avec un pieu
rugueux qu’avec un pieu lisse et il est d’autant plus important que la contrainte initiale est
faible.

e Pour une faible densité de sable, dans le cas d’une plaque lisse on remarque une
petite diminution du frottement avec la rigidité d’interface surtout pour les contraintes fortes.

I-5 : CONTRAINTE DANS LE SOL

L’¢tude de la mobilisation de frottement latéral, la description des chemins de
contrainte suivie par un ¢lément de sol nécessitent des mesures de contraintes dans un sol au
cour de I’enfoncement du pieu. Ces parametres sont nécessaires pour le calage des modéles
rhéologiques utilisés dans la simulation numérique du comportement des pieux et des tirants
d’encrages

WERNICK (1978) par ses essais a tirés quelques résultats concernant ces parametres
Sur la figure 1-3-44 on note que les courbes présentent une allure semblable a celle de la
mobilisation du frottement latéral. Les mesures des contraintes radiales effectuées le long
d’un rayon dans un sable siliceux dense, révele la décroissance de o, avec I’accroissement de

la distance au flit du pieu pour rejoindre la contrainte géostatique apres 4 a 5 diametres de
I’inclusion
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Fig I-3-44 : Evolution de la contrainte radiale o, en fonction du déplacement du tirant

WERNICK (1985)
GENEVOIS (1989) note beaucoup plus cette constatation avec du sable d’Hostun. La
Figure (I-3-45) indique clairement le parallélisme existant entre les évolutions de la
contrainte radiale o, au voisinage de ’interface et le frottement le long du pieu.

La Figure (1-11I-46a) montre 1’évolution de la contrainte radiale constatée au cour d’un
essai effectué¢ par GENEVOIS (1989) qui présente un pic maximal lorsque la pointe du pieu
arrive au niveau du capteur.
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Cette évolution rapide traduit un effet de refoulement du sable de part et d’autre du
pieu, Qui d’aprées GENEVOIS (1989) serais due aux propagations des ondes de choc dans le
sol provoquant un réaménagement granulaire du sol et donc une densification et de la
minimisation un certain moment des forces inter-granulaires. Il constate des valeurs de
contrainte négative mesurées durant cette opération qui demeure d’ailleurs sans explication
physique.

La figure (I-3-46) indique une augmentation de la contrainte o, juste au passage de la

pointe du pieu quand une cellule de type « Glotzl » est placé horizontalement dans la cuve.
L’auteur indique cependant que le long du fiit du pieu €loigné de I'influence de la pointe, la
contrainte verticale varie trés peu.

On retrouve la méme tendance pour la contrainte radiale. Durant I’enfoncement par
battage d’un pieu dans la chambre de calibration de I’ L.F.P avec le sable de Fontainebleau. La
Figure (I-3-47) donne les courbes de variation de la contrainte horizontale le long du fit en
fonction de I’enfoncement.

On remarque que celle-ci évolue depuis la valeur initiale, avant introduction du pieu,
jusqu’a une valeur finale proche de zéro en fin de battage. SID-AHMED (1989) pense que
cette diminution est due a la forte compressibilité du sable entourant le capteur de mesure.
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Fig I-3-45 : Evolution de la contrainte radiale et du frottement latéral au cours de
I’enfoncement GENEVOIS (1989)
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I-6 : CONCLUSION

La chambre de calibration est un outil de simulation physique permettant la réalisation
d’essais d’enfoncement de pieu modele de laboratoire dans un massif de sol de grande
dimension. Les conditions aux limites appliquées correspondent a des pieux réels. Le but des
essais est d’étalonner la réponse d’un pénétrometre dans un massif de sol aux propriétés bien
connues. Ainsi on peut déduire des mesures effectuées in situ, a une profondeur donnée, les

caractéristiques mécaniques du sol.

Notre approche utilise une théorie basée sur I’analyse limite qui prend en charge le
travail moteur et le travail résistant existant dans le massif du sol pour déterminer la contrainte
en pointe en prenant aucune hypotheése a 1’exception des caractéristiques du sol, c’est dire
I’angle de frottement du sol et sa densité. Les résultats obtenus seront comparés aux résultats

obtenus par les essais effectués au laboratoire I.G.M 3S Grenoble.
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II : LOIS DE COMPORTEMENT ET
ANALYSE LIMITE

112



II-1 : LOIS DE COMPORTEMENT ET ANALYSE LIMITE
II-1-1. Lois de comportement et essais de laboratoire

Les essais mécaniques réalisés en laboratoire sur des éprouvettes homogenes de matériau
constituent le principal outil de détermination des lois de comportement des sols.
L’homogénéité de 1’éprouvette permet de déterminer un comportement moyen du sol a partir
de mesures faites sur ses frontieres.

Elle constitue pour I’expérimentateur un souci permanent. L’autre grande limite des études
expérimentales sur éprouvettes en laboratoire réside dans les possibilités des matériels d’essai
existants: les appareils les plus courants (appareils triaxiaux de révolution) permettent de faire
varier deux contraintes principales seulement, c’est-a-dire seulement le tiers des variables des
contraintes. Les directions des déformations principales restent constantes. On ne fait donc
également varier simultanément que le tiers des variables de déformation. Il existe quelques
appareils d’essai plus complexes (appareil triaxial « vrai », cylindre creux soumis a un couple
de torsion, boite de cisaillement simple) permettant de faire varier plus de parametres de
contraintes ou de déformations, mais leur utilisation reste confidentielle et ils ne permettent
pas de déterminer les propriétés des sols pour les études courantes.

I1-1-2 : Lois de comportement des sols
I1-1-2-1 : Introduction

Les matériaux naturels peuvent étre regroupés en trois catégories: les roches, les sols
pulvérulents (sols granulaires a forte perméabilité, par exemple la plupart des sables et les
graves) et les sols cohérents (sols cohérents a faible perméabilité, par exemple la plupart des
argiles et des limons). Ces matériaux ont des comportements

relativement distincts. 11 ne s’agit pas seulement d’un ordre de grandeur différent des
caractéristiques de déformabilité et de résistance, mais bien d’un comportement différent du
matériau, d0i a sa formation au cours des temps géologiques et a I’histoire des chargements
qu’il a subis ultérieurement. Les techniques expérimentales utilisées pour déterminer le
comportement mécanique des sols et des roches (procédures de prélévement, dimensions et
préparation des éprouvettes, appareils d’essai, procédures opératoires)sont adaptées a ces
classes de matériaux. Il faut noter particulierement que le prélevement des sables et graviers a
I’état naturel est pratiquement impossible et que les lois de comportement déterminées en
laboratoire correspondent & des matériaux reconstitués, dont la ressemblance avec les mémes
matériaux en place n’est pas assurée.

I1-1-2-2 : Principes de modélisation du comportement des sols

La démarche généralement suivie pour déterminer les lois de comportement des sols consiste
a dégager des données expérimentales des concepts simplifiés traduisant les caractéristiques
essentielles de leur comportement. Ces concepts sont ensuite assemblés pour construire un
modele s’appuyant sur les théories de base de la mécanique des milieux continus
(élastoplasticité avec écrouissage et fluage).
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I1-1-2-3 : Schémas théoriques de comportement

Les schémas de comportement ¢élastique lin€aire (isotrope ou anisotrope) ou ¢€lastoplastique
parfait (¢lasticité linéaire associée a un critére de plasticité et a un potentiel plastique) sont les
plus simples et les plus couramment utilisés par les ingénieurs géotechniciens.

Le calcul a la rupture s’appuie sur la connaissance de la géométrie d’un systeme
donné, du mode de chargement qui lui est appliqué, des capacités de résistance des matériaux
constitutifs. On écrit qu’une condition nécessaire pour la stabilité¢ de I’ouvrage soit assurée est
qu’il y ait compatibilité entre les équations exprimant 1’équilibre statique et les conditions
imposées par les capacités de résistance. On déduit de la une approche directe statique
permettant de déterminer les chargements pour lesquels il y a stabilité potentielle de 1’ouvrage
dans les conditions imposées. L’approche cinématique permet dans ce cadre d’étre utilisé
dans la mesure ou elle permet la détermination des chargements pour lesquels 1’instabilité de
I’ouvrage dans les conditions imposées est certaine.

Deux approches sont possibles : une premiere approche statique découlant des
descentes de charge du systtme et une deuxieéme approche dynamique découlant des
mouvements des mécanismes constituant le systéme. Ces deux approches vont étre exposées
dans ce chapitre

I1-1-3 : Généralités sur la plasticité des sols :

La théorie de I’¢lasto-plasticité a permis au cours des cinquante derniéres
années d’apporter une réponse au probléme non résolu par le calcul a la rupture. C’est
I’analyse limite, dans I’hypothése d’un ouvrage constitué¢ d’un matériau €lastique parfaitement
plastique obéissant au principe du travail maximal, la présomption de stabilité fourni par le
calcul a la rupture est transformé en certitude. Mais tous les calculs reposent sur des
hypothéses fortes sur le comportement des matériaux réels, qui sont que rarement vérifiées, et
c’est I’expérimentation qui demeure évidement le moyen ultime de validation. Nous allons
rappeler quelques notions fondamentales concernant les sols a la rupture.

II-1-3-1 : Critére de plasticité et surface de charge :

Un ¢élément de matériau dans le domaine macroscopique sous une
sollicitation quelconque défini par le tenseur des contraintes o agissant sur lui,
I’expérimentation montre que le seuil de plasticité unidimensionnelle correspond au domaine
d’¢lasticité dans I’espace des contraintes a une dimension Fig (II-1). La généralisation de cette
notion au cas tridimensionnelle est le critére de plasticité. I définit le domaine, dans 1’espace
des contraintes a 3 et 6 dimensions a l’intérieur duquel toute variation de contrainte
n’engendre que des variations ¢élastiques.

Ce domaine est définit en chaque point par le moyen d’une fonction de
o(x)analogue a la frontiere de charge de surface de charge pour un matériau parfaitement

plastique. Il s’agit de la fonction scalaire de o(x)
Soit :
fl(x:o(x))] tel que : (II-1)

o fl(x;o(x)] <0 < correspond au domaine de I’¢lasticité du matériau
o(x)a l'intérieur du domaine de charge limite
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° f[(x; O'(x))] =0 < o(x)a la frontiecre du domaine de charge limite
correspond a la surface de charge

of [(x; J(x))] >0 < correspond a I’apparition de déformation
irréversible en écoulement plastique o(x) a
I’extérieur du domaine de charge limite

o ’¢égalité f [(x, O'(x))] =0 est le critere de plasticité d’écoulement (I1-2)
e la fonction f est appelée fonction de charge
of [(x; a(x))] = 0 est appelé surface de charge dans ’espace <a> (I1-3)

Dans le cas d'un matériau parfaitement plastique, la fonction de charge ne varie pas. La
surface de charge est fixée et les déformations plastiques se produisent si o(x) est sur cette

surface et y reste. L’écoulement plastique parfait sous écrouissage correspond donc au cas ou
la contrainte reste constante au cours de [’écoulement. L’effet d’écrouissage du a
I’écoulement plastique se manifeste de deux facons.

a) :L’écoulement ne peut se produire que si la contrainte augmente

b) :La limite d’¢lasticité augmente pendant I’écoulement

Fig : II-1 : Domaine d’¢lasticité¢ unidimensionnel

Ceci nous permet de déduire de (a) que la fonction de charge change au fur
et a mesure du développement des déformations permanentes. De méme de (b) on doit
distinguer de la surface de charge initiale et de la surface de charge actuelle (Fig II-2).

Afin de prendre en considération I’effet d’écrouissage, on définira le critére de plasticité sous
la forme

fl(x;o(x); E]= 0 ou E = ’ensemble des éléments d’écrouissage

Dans le cas du matériau écrouissable, la fonction de charge change au fur et a mesure
du développement des déformations permanentes. On doit alors distinguer la surface de
charge initiale et la surface de charge actuelle Fig (II-2-1b). Pour tenir compte de
I’écrouissage, on notera le critére de plasticité sous la forme: f (O',E): 0 ou E symbolise

I’ensemble des paramétres d’écrouissage.
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Fig I1-2(a et b) - Représentation de la surface de charge et de la régle de normalité

I1-1-3-2 : Plasticité parfaite :

Par définition le cas de plasticit¢ parfaite c’est celui ou il n’y a pas
d’écrouissage. La figure (II-3) montre un diagramme typique de contrainte-déformation pour
les sols. Le comportement contrainte-déformation de la plupart des sols réels est caractérisé
par une portion initiale linéaire et un pic, ou contrainte de rupture, suivie par une détente vers
un ¢état de contrainte résiduelle. Dans 1’analyse limite, on ignore ce travail de détente, et on
considére un diagramme contrainte-déformation simplifié, du type ¢élastique linéaire
parfaitement plastique (Fig II-3)

A Sommet Parfaitement
plastique

Travail
d’amortisseme

Contrainte

v
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Fig.II-3 : courbe contrainte-déformation pour des sols réels et idéaux (CHEN)
I1-1-3-3 : Loi d’écoulement plastique : Régle de normalité

Contrairement a 1’¢lasticité, en plasticité, la déformation actuelle dépend
essentiellement de la fagon dont a été atteint 1’état de contrainte actuelle, autrement dit de
I’histoire du chargement. Le temps n’intervenant pas, mais seulement 1’ordre de succession
des états de contraintes, le trajet du chargement correspond au trajet suivi par le point de
coordonnés oj;dans I’espace représentatif de I’¢tat de contrainte, entre I’¢tat initial et 1’ctat

actuel. On ne peut donc établir de relations qu’entre les incréments de contraintes et de
déformations.

Supposons que les axes de coordonnées de I’espace de contraintes représentent
simultanément les accroissements de déformation plastique. Chaque axe oj;¢tant également

I’axe de D’accroissement de déformation plastique correspondantsg . Ainsi, un point

représente un état de vitesse de déformation plastique Fig : (II-2). Dans cette représentation, la
régle de normalité apparait clairement : le vecteur représentant la vitesse de déformation
plastique a la direction de la normale extérieure de la surface de charge. Dans divers cas, la
surface de charge peut avoir des angles ou il n’y a pas de directions uniques normales

p

Fig : (II-2). Dans ce cas, la régle de normalité implique seulement a ce que le vecteur &ij ait
n’importe quelle direction comprise a I’intérieur de 1’angle défini par les normales aux

surfaces contigués.

La relation contrainte-vitesse de la déformation dérivant de la condition de normalité
correspond a la fonction de charge prend la forme générale

g, =p.of (11-4)

oo,

ij
ou
1> 0 est un facteur scalaire de proportionnalité

I1-1-3-4 : Principe du travail maximal de HILL (1950)

On fait souvent I’hypothése que les matériaux obéissent au principe du
travail de HILL (1950). Ce principe est énoncé de la fagon suivante.

Soit pour un élément, un tenseur de contrainte o(x) a la limite d’écoulement

telle que :

fllr:o@)]=0 (II-5)
Et

&, : Le tenseur vitesse de déformation plastique correspondant
Si

o’ :Le tenseur tel que f [(x;a* (x))] <0
Alors
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(O'i_/. _G*ij)gpij >0 (11-6)

(c-0")e" 20 (I1-7)

Les matériaux obéissant au principe de HILL sont appelés matériaux

standarts. On démontre MANDEL (1964) que ce principe implique que la surface de charge
soit convexe

I1-2 : Analyse limite :

L’analyse limite est la méthode qui permet de définir une valeur de la charge
de rupture sans l’utilisation de I’analyse é¢lasto-plastique incrémentale. La méthode de
I’analyse limite considére une loi de comportement idéaliste. Cette idéalisation, nommée
normalité ou régle d’écoulement établit les théorémes limites sur lesquels est basée ’analyse
limite Dans 1’optiques de cette hypothése 1’approche est rigoureuse et ses techniques sont
compétitives avec celle de I’équilibre limite. Les théorémes plastiques limite de DRUCHER
et al (1952) sont alors employés pour obtenir des bornes inférieures et supérieures de la
charge de rupture dans les problemes de stabilité, ou encore de la capacité portante des sols
non homogeéne.

DRUCKER, PRAGER, GREENBERG (1952), démontrent qu’une charge
déterminée a partir d’une distribution de contrainte et satisfaisante aux conditions suivantes :

a) Les équations d’équilibre sont vérifiées en tout point
b) Les conditions aux limites des contraintes sont vérifiées
c) Cette distribution des contraintes satisfait au critére de rupture en tout point
d) La charge n’est pas supérieure a la charge de rupture
Cette distribution des contraintes est appelée champs de contraintes statiquement admissibles.

e Borne inférieur

Si une distribution de contrainte statiquement admissible peut étre
trouvé, I’écoulement plastique libre ne se produira pas sous 1’effet d’une charge plus petite.

DRUCKER, PRAGER, GREENBERG (1952) démontre également que le
travail extérieur est égale au taux de dissipation d’énergie pour un mode de déformation
définie (ou champs de vitesse statiquement admissible), quant les conditions suivantes :

a) : Les conditions aux limites des vitesses

b) : les conditions de compatibilité entre vitesse et déformation

c) : La charge n’est pas plus petite que la charge de rupture
sont satisfaisantes

e Borne supérieur

Si un champs de vitesse cinématiquement admissible peut étre trouvé
I’écoulement plastique libre doit étre imminent ou a lieu auparavant

Les conditions pour obtenir une solution type borne supérieure sont les suivantes
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a) : Un mécanisme de rupture cinématiquement admissible

b): La dissipation d’énergie des forces extérieures due aux petits
déplacement définis par le mécanisme doit €tre calculé

c): La dissipation d’énergie interne dans les régions plastiquement
déformées du mécanisme doit étre calculée.

d) : La solution la plus critique (plus petite borne supérieure) correspondant
au mécanisme de rupture choisi, est obtenue en effectuant une minimisation de la chargeur de
rupture par rapport aux parametres définissant ce mécanisme

Trois remarques sont a retenir
e Remarque 1

L’application du théoréme de la borne supérieure en analyse limite nous
permet d’utiliser des champs de vitesses discontinus a la seule condition que la dissipation
d’énergie le long des surfaces de discontinuité de vitesse soit bien calculée (exemple
glissement d’un corps rigide sur un autre)

e Remarque 2

La surface de discontinuité doit étre observée comme un cas particulier d’un
champs de vitesse continu ou une ou plusieurs composantes de vitesse changent rapidement a
travers une faible couche de transition.

eRemarque 3

La méthode de la borne supérieure suppose le calcul de la dissipation
d’énergie dans les régions plastiquement déformées.

II-3 : Surface de discontinuité d’un matériau de COULOMB standard :

L’hypothese selon laquelle le matériau de COULOMB est standard, implique que
toute déformation plastique est accompagnée d’une augmentation de volume. Si une masse de
sol se déplace en translation par rapport a une autre comme le montre la figure (I1-4), la zone
de transition entre ces masses est limitée par deux plans paralléles.

Fig 11-4 : Zone Mince de transition

La notion de normalité exige que la variation de vitesse tangentielle du doit étre accompagnée
par une vitesse de séparation dv =ou.tgp . Cette condition de glissement cinématique signifie
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que le changement de vitesse relatif ow dans la couche de transition limitée par deux plans
paralléles, doit faire un angle ¢ avec les plans de glissement Fig (II-5).

Q [ o

Fig II-5 : Condition de glissement cinématique

Si une masse de sol rigide effectue une rotation par rapport a une autre masse, la trace de la
zone de transition dans un plan normale a 1’axe de rotation ne peut pas étre limitée par deux
cercles concentriques, mais plutot par deux spirales logarithmiques qui font, avec le rayon, un

angle constant égal é(% +¢). Ceci est illustré dans la figure (II-5). La partie supérieure

rigide A tourne par rapport au centre avec une vitesse angulaire (2. Les deux parties A et B
sont séparées par une couche en forme de spirale logarithmique. La vitesse relative dw fait
un angle constant ¢ avec la couche de transition le long de la longueur de la spirale.

En résumé, on doit savoir que, dans la méthode de la borne supérieure en analyse limite, la
surface de discontinuité n’est pas acceptable pour un mouvement de corps rigide a cause de la
condition de séparation. La surface plane et la surface limitée par une spirale logarithmique
d’angle ¢ (Fig: II-6) sont donc les seules surfaces (ou plans) de discontinuité qui sont
acceptables en analyse limite pour le cas d’'un mouvement de corps rigide par rapport a une
surface fixe.

lW

vV
B

Fig I1-6 : Surface de discontinuité

I1-4: Extension aux matériaux non standards : théoréme de RADENKOVIC
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Cette prolongation concerne le cas ou le principe du travail maximal n’est pas vérifié.
Elle permet de situer les charges de rupture du matériau non standard par rapport a celles
obtenues pour le matériau standard.

Considérons un matériau non standard par un critere de plasticité f, et dont la régle
d’écoulement admet comme fonction potentielle. En notant :

K" :la charge de rupture obtenue pour un matériau standard (f, f),
K& :lacharge de rupture obtenue pour un matériau standard (g, g),

La charge de rupture pour un matériau (f, g) est comprise entre K" et K&, frontiére comprise.
Le théor¢eme de RADENKOVIC permet d’encadrer les charges limites pour le matériau non
standard entre celles de deux matériaux standards.

Une approche statique connue pour le matériau standard (g, g) fournit une
approximation par défaut de toute charge limite pour le matériau non standard (f, g).

Une approche cinématique connue pour le matériau standard (f, f) fournit une
approximation par exces de toute charge limite pour le matériau non standard (f, g).

I1-5 : Dissipation d’énergie

On va calculer le taux de dissipation d’énergie oOd dans la couche mince de cisaillement
plastique t d’épaisseur. La déformation dans cette couche de transition (Fig II-4) est une
combinaison d’un écoulement en cisaillement parall¢le a la couche de transition d’une part et
d’extension normale a la couche d’autre part Le taux de déformation en cisaillement, supposé

uniforme dans la couche de transition est égale a(—j , et le taux de déformation normal est
t

¢égal a(—j . Ainsi le taux de dissipation d’énergie est égal & 7, — o, par unit¢ de volume, 7 et
t

o dans ce cas de figure sont positif (en compression), sont respectivement les contraintes
normales et tangentielles. Le volume de la couche est égal a t (unité de volume). Nous aurons
donc :

od = (Z’y -0, )t =7.0U— OV (I1-8)
Ou encore

od = oulr — o 1gg) (11-9)
Condition de normalité on a :

ov =outgd (I1-10)

Puisque le critere de rupture de MORH-COULOMB doit étre satisfait dans la couche
plastique I’équation (II-12) prend la forme :

od = c.0u (II-11)

Cette équation signifie que le taux de dissipation d’énergie par unité de surface de
discontinuité pour un sol (@, c ) est tout simplement le produit de la cohésion et de la variation

tangentielle ou a travers la couche de transition. L’équation (II-10) est indépendante de
I’épaisseur t
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III : CALCUL A LA RUPTURE D’UN
PIEU ISOLE PAR LA THEORIE DE
L’ANALYSE LIMITE
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III : CALCUL A LA RUPTURE D’UN PIEU ISOLE PAR LA THEORIE DE
L’ANALYSE LIMITE

Trois méthodes de calcul sont décrites dans la littérature pour le calcul des pieux.

e La méthode d’équilibre COULOMB (1773), TERZAGUI (1943), ZAKERZADECH et al
(1999)),

e [a méthode des lignes de glissement CAQUOT (1949), KERISEL (1949),
SOKOLOVSKI(1960)

e la méthode de 1’analyse limite LYSMER (1970), LEE et HERINGTON (1972), CHEN et
ROSENFARB (1973), MEKSAOUINE (1992), BENYAGHLA (1999), SOUBRA et al 2000
BELABED (2007).

Nous présentons d’une facon succincte la méthode de calcul a la rupture (analyse limite), et
au calcul de la charge limite d'un pieu isolé
Nous proposons un mécanisme ou modele en trois dimensions (en axisymétrique) pour un
pieu lisse. Les hypothéses de calcul sont les suivantes :

® [ e sol est homogene et isotrope.

e L ¢ pieu est vertical, et le terre plein est horizontal.

e [a vitesse a I’interface sol-stucture est supposée tangent au pieu, CHEN (2000). Certains
auteurs COLLINS (1973), MROZ et DRESCHER (1969) puis DETOURNAY (1993),
MICHALOWSKIi (1999) montrent que la vitesse a I’interface est inclinée de ¢ par rapport
au pieu. Les deux hypothéses restent valables pour le calcul de la charge limite d’un pieu
isolé

I11-1 : Calcul a la rupture

Le calcul a la rupture a pour objet de cerner un domaine de chargement
potentiellement supportables pour une structure dont la charge dépend d'un nombre fini de
parametres : il n'entre pas dans ses applications de rechercher a connaitre 1'état des
contraintes et déformations du sol a un niveau de sollicitations donné pour 1’utilisation du
code de calcul mathcad. Cependant une tentative de prise en considération des contraintes de
confinement pour le modele de calcul sera tentée par un chargement du massif afin de
comparer les résultas théoriques obtenus par 1’utilisation de la théorie de 1’analyse limite avec
les résultats obtenus des expériences effectués au laboratoire 3SR FORAY (1991) et al. La
premiere hypothése est prise en considération dans la mesure ou on ne vise qu'a cadrer un
domaine, utilisant un critére de rupture de COULOMB (1773) et non une loi de
comportement. Ceci est d'une grande commodité vu la difficulté d'élaborer une telle loi
suffisamment réaliste.

I1I 2 : Exposé de la méthode et choix de la configuration :
I11I-2-1 : Approche cinématique pour sol homogéne :

L'approche cinématique (borne supérieure) du calcul a la rupture est basée sur la
conception de mécanismes virtuels (modele) de rupture, inspirés de forme de rupture
observée sur modeles réduits. Elle permet de construire une approche par I'extérieur (c’est a
dire par exces) du domaine de stabilité. La condition nécessaire de stabilité est obtenue pour
chaque mécanisme en écrivant que la puissance P., des efforts extérieurs dans les

mécanismes considérés ne peut excéder la puissance résistante maximale P

max

correspondante.
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P

ext

< p* (I1-1)

max
La quantité¢ P> est une fonctionnelle du mécanisme virtuel envisagé et elle ne dépend que

du matériau. Elle représente physiquement la puissance maximale que le massif est en
mesure de développer dans le mécanisme envisagé, du fait de ses capacités de résistances.

I11-2-2 : Mécanisme de rupture et hypothése de calcul

Nous développerons un mécanisme de rupture en tridimensionnel correspondant
respectivement a un pieu lisse. Les hypothéses communes de calcul sont les suivantes :

¢ un sol homogene, limité par une surface libre horizontale,

e un pieu lisse, vertical, soumis a chargement statique, a vitesse constante

e une mobilisation du sol en butée, en réaction au chargement, avec un champ de vitesse
cinématiquement admissible permettant le calcul suivant la méthode cinématique ou
principe de la borne supérieure.

Le résultat attendu est la détermination de la charge appliquée au pieu pouvant entrainer la
rupture du milieu sol.

Pieu lisse:

Le mécanisme de rupture pour pieu lisse se compose de deux blocs en symétrie de
révolution (ABC) et (BDEC) autour de I’axe du pieu, qui coulissent I’un sur ’autre grace
a un champ de vitesse cinématiquement admissible se résultant respectivement a V1 et
V2 Fig (I1I-1).

£

Figure III-1. Coupe du Mécanisme pour pieu lisse (6 =0), et diagramme des vitesses.
du premier mod¢le

Ce mécanisme permet de trouver la valeur de la charge P telle que citée plus haut.

I11-2-3: Mécanisme de rupture en tridimensionnel sans surcharge
124



Figure III-1 : Coupe du mécanisme pour pieu liils‘e1 (6=0) et diagramme des vitesses du
modele
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I11-2-3-1 : Chois du modéle (mécanisme) : frottement lisse 6 = 0

Les conditions explicitement prisent en considération dans ce cas sont : la vitesse entre le
pieu et le sol (VO, VOI, est tangent. (VO1, V1, V2, V12), incliné d’un angle de frottement ¢.
La dissipation d’énergie est due a la cohésion quand celle-ci existe mais surtout au frottement
des blocs constituants le mécanisme cinématique pris en considération Fig (III-1) et Fig (III-
2). La formation finale du systéme est que le travail moteur doit étre €gal au travail résistant.
On peut donc écrire :

PV, + WV, cos(m/2+ )+ W,V,sin(Q—¢— S —0) =c(S,V, cosg+S,V,, cosQr —¢) +
+ SV, cosQr — @)+ p(S,Vocosg+ S, V,,)

(I1-2)

I11-2-3-2 : Calcul du travail du pieu et de la dissipation d'énergie

e Décomposition du mécanisme du modele Fig (I11-2)

(1) (2 (3) e (4} (5}

M‘“‘*-u—..é..—-*”#':

Fig I1I-2 Décomposition du mécanisme de rupture frottement lisse en 3D (selon Coulomb)

1 : Surfaces latérales :
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S, =—.
4 cos@

2
S2=7T-b—

tg@-sin QQ

2
s, =

sin(7r

2 'sinﬂ-cos(ﬂ—é?—,&#Q)

-B)’

4

sin(7z —

cos@.sin(r — 60— f)

Jij) b

1

cos@ -sin(z — 6 — )

(I11-3)

(I11-4)

(111-5)

_ [_ tgf b

1

A

cos(r—6

+
-p)

_l_
2 sin(r—6—-pL) 2cos(rm—
cos@j

2 : Vitesse agissante sur le modéle (mécanisme)

4

sin(@0 - @)

Vo (B.Q)=V, -

sin(ﬁ + goj
oo\ )

T
sin( - ¢)
V- 2 )

V
1 sin(0 - ¢)

3

sin(;—ej sin(%+9+ﬂ—9—¢)

Sll’l(
V(B0 =V, —

sin(0—¢) | sin(Q -

o
2

J

_sin ﬂ+2¢)

20)

(p) sin(Q

3 : Equation du travail : =0 :

A : Forces extérieures : P, W1, W2 (Fig III-1)

B : Travail des forces extérieures :

P
20

w -Vl-cos(%jtgo}

_phbx sin @.sin f3.cosf.cos ¢

o-F )] (I11-6)

(I111-7)

(111-8)

(111-9)

(111-10)

2 sin(z —26).sin(@ - B).sin(0 - ¢

W, -V, -sin[Q-p-0-p=

= w.7h’

(S1-(52+ S3)).cos<9.sin(72[ +0+B-Q- gzﬁj.singzﬁ

sin(60 — ¢).cos(¢ — Q) %
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C : Dissipation d’énergie interne des surfaces latérales Fig (I1I-2)

c.S,.V,.cosp (IT1-13)
c-S;-V,-cos(27 — @) (I11-14)
.S, -V, -cos(27 — @) (I11-15)

D : Dissipation d’énergie interne le long de /,,./ , Fig (IlI-1) due a la contrainte de
confinement

S,.pV, -cos@ (I11-16)
S,p-Vy (I1-17)
E : Equation Finale :
L’équation finale d’équilibre sera :

P+W +W,=c(S;+S,+S,)+p(S,+3S) (III-18)

Apres application du champ de vitesse a chaque ¢lément on obtient en final :

PV0= Z(Wl.Vl.cosg +¢@)+ WZ.VZCosg +60+-Q+ ¢)j +2.0.0084(S,V1+ 8,12+ 5,72) (I11-19)

+S,.pV0-S,.p)01

sin’ —g)cosC +4)  sinC_—O)sin(B+2)cosC +0+f—Q+
2 2 2 2 .\

P= - +W2 - -
sin@@—¢) sin@@—¢@)sin2—2¢)

sinC’—¢)  sin-—O)sinl+0+f-Q—@)  sin(’—O)sin(B+24)
2c.cosf S,—2—+8,—2 2 T +  (I11-20)

sin@—¢) $in@—g4)sinQ—g— if) sin@—¢@)sinQ—2¢)

2
sin(j—zz +4)

SzP—Sspm

IT1-3 : Résolution de I’équation d’équilibre
On utilise le code mathcad pour la résolution de 1’équation finale (I1I-20)

Vo=ln/s , o=n/6 , 0=n/3 , b=0.03569m ,f=(1-20m) , y=1650kg/m’ , c=0,00kg/m"
P= charge extérieur ; p = contrainte de confinement
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B+0>1571
0<Q <1.571
0+p-—Q>1571
1.832)
Minimizd P,B,Q2 ) =
4r.p.0) ( 1.047 )

P(B,Q) = 59.32kg

P (B, Q) = charge extérieure calculée par le modéle proposé (P™)
PPV avec Ny = ¢*"®? (diamétre du pieu inférieur a 0.30m), calculé par les formules

traditionnelles

Hauteur @ pM pPTu Ecart pM/pPTV
(m) (Radiant) (kN) (kN) (kN)
1 0.524 0.6 0.87 0.28 0.68
5 0.524 1.3 2.38 1.08 0.54
10 0.524 5.1 8.75 3.64 0.58
15 0.524 11.45 13.1 1.67 0.87
20 0.524 20.3 22.5 2.22 0.90

Tableau I11-3-1 : Valeurs de la charge limite calculée par le modéle P, ™ et PP™V
(Caquot-Kérisel)

Vo=1m/s, ¢ = 40.7/180> 0 = 1/4, b=0.5m, f= (1-20m), y,=1650kg/m’, c=0,00kg/m’

B+6=>1571
0<Q <1.571

0+p-Q>1571

MinimizdP,B,Q) = (

0.895 )

0 )

P (B, Q)=71.9kg
P (B, Q) = charge extérieure calculée par le modéle proposé (P™)

PP'Y avec Ny = > (diamétre du pieu supérieur a 0.30m), calculé par les formules
traditionnelles
Hauteur () pM p°tY Ecart pV/pPtY
(m) (Radiant) (kN) (kN) (kN)

1 0.689 0.72 247 1.75 0.29

5 .0689 4.92 12.35 7.43 0.39

10 0.689 15.06 24.7 9.64 |0.60

15 0.689 33.42 37.04 3.64 |0.90

20 0.689 47.31 49.39 2.08 0.95

Tableau I1I-3-2 : Valeurs de la charge limite calculée par le modéle PM et la charge

limite calculée P

DTU

(Caquot-Kérisel)

I11-4 : Validation du modéle sans surcharge par rapport aux expériences et au DTU
Formule de Terzaghi et de Caquot-Kérisel
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Evolution des angle de pénétration des pieux en
fonction de la profondeur
25
E
= 20
3
Q
'g 15 —e—B (grade)
“é 10 —=— Q) (grade
o
5
0 ‘ ‘ el
0 0,5 1 1,5 2
Valeurs des angles de pénétration

Fig : IlI-3 Evolution de I’angle B, Q en fonction de la profondeur
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Fig : 11I-4 Calcul de la charge limite P°™ (Caquot-Kérisel) et calcul de la charge limite PM
par le modele en fonction de la densification du sol vis-a-vis de la profondeur

Influence de I'angle de frottement sur la charge
limite en fonction de la profondeur

P (kN)
0 500 1000 1500
if— —e—¢=30°P"
é %‘\?\ @ = 30° pL1y
< — o pM
% =% PDTU
& ¢=35P
* —%— @ =45° P
e - @ = 45° poTU
25

Fig III-5 : Influence de 1’angle de frottement sur la charge limite de rupture calculée
par le modéle PV et Ie PPV en fonction de la profondeur
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Influence du diametre du pieu sur la charge limite
P en fonction de la profondeur

P (kN)

E —e—d =0,037m: ¢=30°
3 —=—d=0,06m: ¢=30°
s d =0,1m: ¢=30°
] _ RIS
& d =0,5m: ¢=30

—%—d =0,7m: ¢=30°

—e—d=1m¢ =30°

Fig : I11-6 Influence du diamétre (d) du pieu sur la charge limite PM de rupture calculée par le
modele

La constance de I’angle B, Fig III-3 montre que la valeur de la charge limite présente
une cassure dans la progression de cette valeur en fonction de la profondeur dés que la
densification du sol est prise en charge dans les calculs sans que celle-ci ne se stabilise sur la
charge critique. Elle continue a augmenter mais plus faiblement. Ceci étant du a la constante
de la valeur de I’angle B. Par contre la valeur de ’angle Q reste trés faible et ne progresse
pas, ce qui nous permet de conclure que le déplacement du sol vers la surface est tres faible et
donc le retour des surfaces de glissement sur le fut du pieu reste insignifiant pour les
fondation semi profondes et profondes Fig : I1I-3 et que tout est concentré autour de la pointe.
Les tableaux ((III-3-1), (III-3-2 )) montrent que par rapport aux calculs effectué¢ suivant la
formulation de Terzaghi(1948) de Caquot-Kérisel (1949) et d’autres pour le calcul de la
charge limite pour les fondations profondes et moyennement profondes et le calcul effectué
par le modéle sont rapprochant. Ceci nous permet de prendre en considération le calcul par
I’analyse limite. Le calcul de la charge limite par le modéle présenté sans chargement par le
théoréme de la borne supérieure de la théorie de ’analyse limite montre des limites quand a
son application. En effet, malgré 1’orientation des courbes présentées en fonction de B, Q, du
diametre du pieu , de I’angle de frottement, les résultats obtenus sont confortés par les valeurs
données par les formulaires du calcul classique. Ceux-ci reste néanmoins assez loin des
résultats expérimentaux surtout pour les fondation profondes. Les résultats expérimentaux
montrent qu’au dela d’une certaine profondeur la charge limite de rupture reste constante et
ne dépend plus ni de la densité, ni de la profondeur ni de I’angle de frottement, résultats
partiellement trouvé surtout en ce qui concerne les fondations peu profondes (tableau (I1I-3-
1) et (III-3- 2)), Fig IlI-4)). Les limites constatées de la méthode sont surtout dues aux
phénomenes physiques pour les fondations profondes de La contractance et de la dilatance du
massif de sol. Malgré cet handicap le calcul de la charge limite de rupture par la théorie de
I’analyse limite reste valable surtout pour les fondations superficielles et peu profondes, pour
lesquelles les deux phénoménes physiques a savoir la contractance et la dilatance ainsi que la
variation de I’angle de frottement en fonction de la profondeur ne prennent pas beaucoup
d’importance et peuvent a la limite étre négligé.

ITI-5 : Mécanisme de rupture en tridimensionnel avec surcharge

III-5-1 : Introduction
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Afin de prendre en charge la complexité de la contractance, de la dilatance du sol et
la diminution de I’angle de frottement en fonction de la profondeur), on a pris pour le calcul
de la charge limite P par le mode¢le présenté Fig (II1-7), un systéme de massif multicouches
constitué¢ d’un méme matériaux d’Hostun définie par essai triaxial au laboratoire 3S-R INPG
Grenoble et de densité différente en fonction de la profondeur.

£

Fig : III-7 Coupe du Mécanisme pour pieu rugueux (6=0), et diagrammes des vitesses
avec chargement
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La variation de I’angle de frottement en fonction de la profondeur par hypothése a
¢été prise pour le calcul, BALIGH (1975). En premiére approche la densification du sol a été
prise en charge et en deuxieme approche la densification du sol et la diminution de 1’angle de
frottement en intégrant la formulation de BALIGH (1975) dans le mode¢le de calcul.

log(tgg, ) =log A - LogB.log( I ] (I1-21)

O,

Ou o, est la contrainte normale

o, est la contrainte de référence

Les ccefficients A et B définissant la courbe enveloppe de rupture ont été déterminés pour le
sable d’Hostun « RF »a partir des résultats d’essais triaxiaux empruntés 8 MOKNI

Dr(%) | A B
80 0.9675 0.0907
40 0.7230 0.0758

Tableau III-3- 3 : Valeurs des paramétres A et B

Dans cette approche le massif a été surchargé artificiellement de 170 kPa Fig (III-7).Ceci
nous permet de commencer 1’enfoncement du pieu a partir de la surface en mobilisant une
contrainte de confinement o, égale & la surcharge afin de pouvoir coller aux expériences
effectuées au laboratoire 3SRINPG Grenoble sous la direction du professeur FORAY (1991).

p

_/*k_, p=170kN

Fig III-8 Coupe du mécanisme sous chargement pour un pieu lisse (6=0) et
diagramme des vitesses
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L’expérimentation s’est faite dans ces conditions : I’enfoncement du pieu pénétrometre de
diameétre 3.569 cm se fait lentement dans une cuve de grande dimension (1,5m de diamétre et
de 2m de profondeur avec mesure séparée de 1’effort de pointe et de I’effort de frottement
latérale. Le rapport Qcuve/@picu €St assez élevé pour qu’il n’y est pas d’effet de parois.
L’expérimentation a €té un essai de pénétration lent a partir de la surface de la cuve sur un
sable homogéne d’Hostun surchargé artificiellement de 170Kpa

L’ equation d’ équilibre entre le travail moteur et le travail resistant sera:

PVO:Z(WI.VI.cosg+¢D+W2.V2cos§+0+,B—Q+¢))+2-C-C05¢(S3 V1+8,71 2+S5V2) (111-22)

+S,.pV0-S,.pN01+p,

sin%—¢)cos(%+¢) sin%—9)5in(ﬂ+2¢)cos(§+9+ﬂ—§2+¢

P=2W1 - +W2 ; :
sin(@—¢) sin(@—¢@) sin(QQ—2¢)
) sin g—;b) sin %—e) sin(% +0+4-Q—¢)  sin %—e) sin(+20) | (11103
c.cosd| S, — +S, +85— . +
sin(@—¢) sin@—¢) sin(Q—(/ﬁ—g) sin(@— @) sin(Q—2¢)
2
sin(ﬁ +¢)
S,p—=Ssp m +p

Ou p; est la surcharge
IT1-5-2 : Résolution de I'équation d’équilibre

On utilise le code mathcad pour la résolution de 1’équation finale (I11-23)
Vo=lm/s , o=n/3, 0=n/3 , b=0.6m , f= (1-20)m , y=1650kg/m’ , c=0,00g/m*
B :=0.646 : Q :=0.175

Given

0+p-Q>1571

B+62>1571 ;6+B—Q>l.571

Minimize (P, B, Q) = (1.92, 1.396)

P (B, Q) =86.04kg ; P (B, Q) =PM

Py=69.95kg

P,=593.7kg

P (B, Q) = charge calculé par le modéle proposé

T ¢
Py = charge calculée par le formulaire de Terzaghi (Nq = tg” [Z + Ej)

P, = charge calculé par le formulaire de Caquot-Kérisel (P; avec Ny = e? 7189

P, = charge calculé par le formulaire de Caquot-Kérisel (P, avec N =¢>""?)

I11-5-4 : Comparaison avec I’expérimentation
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L’expérimentation effectuée au laboratoire 3S-R (EMHG, INPG Grenoble) sur un
sable d’Hostun sous chargement de 170 kPA nous a permis de tracer la courbe de la
contrainte de rupture de pointe sur une profondeur de 120cm a partir de la surface sous le
chargement précédemment annoncé avec prise en charge de la densification en premier lieu
(massif multicouches) et en deuxiéme partie la diminution de 1’angle de frottement en
fonction de la profondeur en utilisant la formulation de Baligh. Pour pouvoir comparer avec
les calculs du mod¢le, nous avons pris les mémes conditions que 1’expérimentation. Le
diameétre du pieu pénétrometre est de 0.3569m.lI’enfoncement du pieu se fait sur une
profondeur de 120cm a partir de la surface, dans le sable d’Hostun.

Charge limite de rupture: PV et pExperimentale

P(kN)
-20 0 20 40 60
0
20
40
an \ PExpenmen(ale

Profondeur(cm)

Fig : III-9 Charge limite de rupture PM calculée avec ¢ constant et charge limite de rupture
prxperimentale 50 un massif formé d’une seule couche de sable d’Hostun

Comparaison entre la charge limite PV
et la charge limite pPExpermentale

P(N)
-10000 0 10000 20000 30000 40000 50000

L I I I I

0
20
40
60
80

100
120

PM

PExpérimenta\e

Profondeur (m)

Fig : I1I-10 Comparaison entre la charge limite du modéle (P™) et la charge limite

expérimentale (P =Py caleulé avec ¢ décroissant dans un massif de sable d’Hostum
en fonction de la profondeur
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Fig : [lI-11 Comparaison entre la charge limite du mod¢le P™ et la charge limite
expérimentale PEPMM@e caleylée avec ¢ décroissant Baligh(1975) dans un massif de sable
d’Hostum en fonction de la profondeur et pCauetKerisel

ITI-5-5 : Comparaison avec le DTU

Hauteur @ pM Po P, P,
(m) (radiant) (kN) 10 (kN) 10* | (kN)10° (kN)10°

Terzagui Caquot-Kérisel Caquot-Kérisel

(d <0.30m) (d >0.30m)
0 0.689 0 0 0 0
1 0689 0,86 0,6995 1,659 5,937
5 0.689 2,883 1,497 8,294 29,68
10 0.689 10,18 2,995 16,59 59,37
15 0.689 21,95 4,492 24,88 89,05
20 0.689 31,19 5,99 33,17 118,7

Tableau I1I-3-4 : Valeurs de la charge limite calculée par le modéle PM et la charge limite
PP™ calculée pour ¢=40° et un diamétre (d) de pieu de 0.6m

Comparaison entre le calcul de la charge limite par
le modéle et le calcul de la charge limite par

Terzagui et Caquot-Kérisel (DTU88)

P (kN)
0 500 1000 1500
~ 0 ,'v L L
£5s ——P"
g 1 0 P1 Terzagui
g 1 5 chaquot»Kénse\
"é 20 p3CaduotKerisel
o
25

Fig : I1I-12 Comparaison entre la charge limite P™ calculée par le modéle et la charge limite
PP™ calculée par Terzaghi, Caquot-Kérisel pour un angle de frottement ¢ = 40°t un
diamétre du pieu de 0.60m
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Hauteur D P P, P P,
(m) (Radiant) (kN) (kN) (kN) (kN)
Terzagui Caquot-Kerisel Caquot-Kérisel
(d <0.30m) (d >0.30m)

0 0.524 0 0 0 0
1 0.524 0.48 0.54 2.21 6.43
5 0.524 3.23 2.74 11.1 32.17
10 0.524 11.58 5.49 22.2 64.33
15 0.524 25.37 8.24 333 96.5
20 0.524 42.61 10.99 44.39 128.7

Tableau I11-3-5 : Valeurs de la charge limite calculée par le modéle P et la charge limite
PP™V calculée par Terzagui, Caquot-Kérisel pour p=35°t un diamétre de pieu de 0.035

Comparaison entre les valeurs de la charge limite
caculée par le modéle et la charge limite calculée
par Terzaghi, Caquot-Kérisel

Pt(kN)
0 50 100 150
E 0 1 |
T L] _
3 S ——P
-§ 10 - = P1 Terzagui
§ 15 PZCaquot-Kénse\
& 20 X‘ Pacaquut—Kénse\
25

Fig : I1I-13 Comparaison entre la charge limite P™ calculée par le modéle et la charge limite
PP™ calculée par Terzaghi, Caquot-Kérisel pour un angle de frottement ¢ = 35°t un
diamétre du pieu de 0.035m 15

II1-5-6 : Commentaire et validation du modéle

Les calculs effectués par la méthode de I’analyse limite donne des résultats assez
proches mais supérieurs (borne supérieure, théorie de I’analyse limite) des résultats effectués
au laboratoire de mécanique des sols a I'INPG de Grenoble Fig I11-9, Fig I1I-10 et Fig I1I-11.

La Figure III-8 présente des résultats supérieure a ceux de I’expérimentation pour
deux raison essentielle a savoir que la valeur de I’angle de frottement reste constant et que la
densification du sol est prise dans le calcul en fonction du multicouche utilisé pour le calcul
par le modele alors que lors de 1’expérience il est possible que I’augmentation de la densité
par rapport a la profondeur se fait progressivement mais d’une fagon non linaire tel est notre
suggestion. La prise en compte dans le modele de la décroissance de I’angle de frottement @
Baligh (1975) Fig I1I-10 et Fig III-11 montre une amélioration des résultats. Ce lissage de la
courbe et des résultats est du essentiellement a 1’angle de frottement ¢ dans la mesure ou
c’est le seul paramétre qui est changé dans nos hypothése de calcul.

La comparaison des résultats obtenus par le modéle et les différentes calculs obtenu
par les formulaire du DTU permettant le calcul de la charge limite de rupture tableau III-3-
4 et tableau III-3-5 montrent que le résultats obtenues par le modele sont inférieurs au
résultats calculé a partir des formulaires de Caquot et Kérisel (1949) sauf pour les fondation
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superficielle et moyennement profonde ou les résultats se rapproches (case P, tableau I11-3-
4 et III-3-5)

III-6 : Calcul du frottement du pieux Sous chargement axiale en tridimensionnel

I1I-6-1 : Calcul analytique du frottement latéral

Dans les milieux frottant pulvérulent compact, le pieu en s’enfoncant refoule
le terrain et provoque, dans le massif, I’apparition de la butée avec une obliquité 6 qu’on
prend égale a ¢, angle de frottement interne, dans un équilibre de révolution. Nos hypothese
de calcul par contre comme elle se présentent, c'est-a-dire un pieu lisse et verticale , un terre
plein horizontal , on prend pour ce cas précis la valeur de I’angle oblique 6=0. Ceci nous
permet alors d’utiliser la formule de Caquot (1949) :

N

Fig III-14 : bloc concerné par le frottement latéral

f =kpy.yz.tgd (I11-24)
Les conditions de cette équilibre est que
P < P (I11-25)
Avec
P =F+PF (I11-26)

P, . contrainte de pointe
P;. contrainte due au frottement

L’explication des deux termes de cette relation en fonction de ¢ et¢, a donné lieu a

un grand nombre de formules. Il est d’ailleurs extrémement difficile d’évaluer, aussi bien sur
le plan théorique que sur le plan pratique les deux terme P et Pr, sachant que les forces de
frottement peuvent méme changer de signe si le terrain tasse le long du pieu, donnant des
forces de frottement négatif qui surcharge le pieu au lieu de le soutenir. Les lignes de
glissement se retournant sur le fiit du pieu, le travail résistant donnant les forces de frottement
seront calculées en fonction de ces parametres.
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I11-6-2 : Equation du travail

Le bloc BGDE (Fig III-13) est seul concerné par le travail de frottement latéral. Dans la
mesure ou l'angle & est égal a zéro la charge est complétement horizontale, dans ce cas
I’effort tangentielle t sera égal a zéro d'apres la formule (I11-24). L'expérimentation montre
par contre que malgré la condition (6=0) un frottement se mobilise en fin de compte pour les
fondations profondes autour de la pointe et des parois du fit du pieu pour une certaine
hauteur juste au dessus de la pointe. Les mémes hypothéses pour le massif de sol restent
valables pour ce calcul on a donc 1’angle de frottement 6 = 0

L’équation d’équilibre globale sera :
P =2.W,; (111-27)
Ou
P¢ : Charge limite due au frottement

W3 : poids du bloc concerné par le frottement

Quand on applique le champ de vitesse aux éléments concernés on obtient :

A : Forces extérieures : Py, W3 (VOI1) (Fig (II-13))

b (111-28)
2

Wi = l}/S.bz.f.ﬂ' sinQ).cos &

- . (I11-29)
2 sin(z —Q).sin(r — —6)

B : Travail des forces extérieures :

PV, (111-30)
WyVOI = Lys? o Sin€cosd (I-31)
2 sin(z —Q).sin(z — S —0)
C : Equation Finale :
. T
. sin(— + @)
P = b’ .f.x. sin€Q.cos ¢ 2 (I1-32)

sin(z — Q).sin(z — f—6) sin(6 — @)

D : Equation du frottement latéral /" du modéle et /°"" de Caquot (1949)
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_ BB

M
s S
M :Frottement latéral du au modele (II1-33)
fPY = tan(z + gjzysh
’ 4 2
£.P™ : Frottement latéral calculé par la formule de Caquot (111-34)

Ou h est la hauteur du pieu concerné par le frottement
S=2zrh

L’équation £,”" Caquot est utilisée dans nos calculs dans la mesure ou le pieu est lisse et
vertical, le terre plein est horizontal. Dans ce cas 1’obliquité ¢ est égale a zéro (6 =0)

I11-6-3 : Résolution de I'équation d’équilibre
On utilise le code mathcad pour la résolution de 1’équation finale (I11-32)

Vo=1lm/s, p=n/3, 0=n/3, b=0.03596 m, = (1-20) m, y=1650kg/m’, c=0,00g/m*
B :=30deg Q :=30deg
P (B,€Q)= charge due au frottement latéral
Given
B + 6 >90deg
2- < Q <90deg

P (B,Q) =2.595x10
£ =9.617x10° kgm™

I11-6-4 : Validation du modéle sans surcharge par rapport aux expériences et au DTU
Formule de Caquot (1949)

Cas : pieu de diamétre d=0.03569 et masse volumique du massif y=16.5 kN

L’expérimentation effectuée au laboratoire 3S-R (EMGH, INPG Grenoble) sur un
sable d’Hostun nous a permis de tracer la courbe de frottement mobilisé par le pieu a
I’interface pieu sol sur une profondeur de 120cm a partir de la surface avec prise en charge
de la densification et la diminution de 1’angle de frottement en fonction de la profondeur en
utilisant la formulation de Baligh (1975). Pour pouvoir comparer les calculs du modéele, nous
avons pris pour celui-ci les mémes conditions que I’expérimentation. Le diamétre du pieu
pénétrometre est de 0.3569m.I’enfoncement du pieu se fait sur une profondeur de 120cm a
partir de la surface, dans un sable d’Hostum.
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Mobilisation du frottement latéral en
fonction de la profondeur
fs(kPa)
-50 0 50 100

—_ O A" 1
g 20
: 40
S 40 —e— fsModéle
T
5 60 —m— fsCaquot
s 80 fSExpéri
o

100

420 ‘

Fig II-15 : comparaison entre les différents calculs de frottement latéral en fonction de la

profondeur
fs (kPa)
0 500 1000 1500 2000 2500
0 - L L L L
—e— ¢=30,fsModel
51 —=— =30, fsDTU
E 9=35, fsModel
= 10 4
3 =35, fsTDU
'E —x— =40, fsmodel
‘E 15 —e— =40, fsDTU
a 20 | —+— =45, fsModel
—— =45, fsDTU
25

Fig II1-16 : Comparaison du frottement latéral en fonction de la profondeur et de I’angle
de frottement

Profondeur | =30 | =30 | =35 | =35 | ¢=40 | ¢=40 | ¢=45 | ¢p=45
(m) fM fDTU fM fDTU fM fDTU fM fDTU
(kPa) | (kPa) | (kPa) | (kPa) | (kPa) | (kPa) | (kPa) | (kPa)

0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 42,75 | 49,5 | 47,84 | 60,89 | 55,28 | 75,68 | 67,43 | 96,17
5 213,7 | 247,51 239,2 | 304,4 | 276,4 | 379,4 | 337,1 | 480,8

10 427,5| 495 |478,4|608,9 |552,8 | 758,8|674,3 | 961,7
15 641,21 742,5|717,6 | 913,31 829,2 | 1138 | 1011 | 1413
20 854,9 | 990 |956,7 | 1218 | 1106 | 1518 | 1349 | 1923

Tableau III-3-6 : calcul du frottement latéral en fonction de 1’angle de frottement et de
la profondeur par le modé¢le et la formulation de Caquot (1949)
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Nous avons dans le cadre de cette recherche essayé de comparer également les
coefficients de butée calculée a 1’aide du modé¢le proposé et la formulation de Caquot (1949)
présentée plus haut pour différentes valeurs de I’angle de frottement

®(degré) | 26 27 28 29 (30 |31 [32 |33 [34 |35
KMoy 2404 |2.447 | 2492 |254 (259 |2.65 |2.70 |2.76 |2.83 |2.9
Kot 1256 |266 [277 |28 |3 [3.12 |325 |34 |[354 |37
®(degré) 36 | 37 | 38 | 39 | 40 | 41 | 42 | 43 | 44 45
KMoy 298 |31 |315 |324 |335 (347 [36 |37 |39 |4.1
gCaauet 385 |4.02 |420 |44 |46 |48 |505 |53 |583 |5.83

Tableau III-3- 7: Valeurs des coefficients de butée k<, et kKM%, calculés par la
formulation de Caquot (1951) et le mod¢le

angle de frottement (degré )

coefficient de butée calculé par le
modéle et par le formulaire TERZAGUI

50
40
30
20
10

-

2

4

6

Coefficient de
Butée (kmodele ; kTerzagui)

—e— Kmodele

—m— KTerzagui

Fig I1I-17 : Coefficient de butée
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Les calculs effectués par la méthode de 1’analyse limite donne des résultats pour le
frottement latéral 1égérement inférieurs dans I’intervalle (profondeur: 40,80cm) puis
supérieurs a partir de la profondeur 80cm des résultats obtenus par expérimentation effectués
au laboratoire de mécanique des sols a 'INPG de Grenoble Fig (III-15) . Ceci étant
essentiellement du a notre avis aux phénomenes physiques de dilatance puis de contractance
du sol. Le réaménagement des grains de sable met un certain temps a se mettre en place sous
I’effet du chargement. La figure (III-15) présente par contre des résultats calculés par la
formule de Caquot supérieure a ceux de I’expérimentation pour deux raisons essentielles a
Savoir :

eles phénomenes physiques de dilatance et de contractance du sol ne sont pas pris en
considération

eCaquot considére 1’équilibre du systéme en équilibre plan alors qu’il est en équilibre
de révolution.

La comparaison des résultats obtenus par 1’expérimentation, par le modele et les
différents calculs obtenus par la formule de Caquot (1949) tant pour le frottement latéral
(Fig (III-16); tableau (I1I-3-6 )) que pour le calcul du coefficient de butée (Fig (III-17);
tableau ( II1-3-7 )) nous permet de conclure que les calculs effectués a partir du modele
donnent des résultats pouvant étre pris en considération dans la mesure ou ils se rapprochent
des résultats expérimentaux quand la dilatance et la contractance du sol sont prises en
considération, et des résultats obtenus par Caquot(1949) pour le coefficient de butée si on
intégre dans les calculs de Caquot un coefficient correcteur prenant en considération
I’équilibre de révolution du systéme.

VI : CONCLUSION GENERALE ET PERSPECTIVE :

Nous pouvons conclure qu’au-dela d’une certaine profondeur autour de 10m a 12 m Les
formules du calcul classique donnent des valeurs trop importantes par rapport aux valeurs
de Dl’expérimentation et ceux calculées par le modéle numérique. En dessous de la
profondeur de 10m, les écart entre les trois valeurs diminue malgré que les valeurs du
DTU et plus précisément les formules de Terzaghi (1951), Caquot (1949) et Kérisel
(1949) reste plus grands (tableau I11-3-4 et I1I-3-5, DTU?), ceci est tout fait normale dans
la mesure ou ces formulations ne prennent pas en considération la contractance,la
dilatance, et la diminution de I’angle de frottement en fonction de la profondeur malgré
que pour les fondations superficielles et les fondations peu profondes leurs action est
atténuce.

La difficulté essentielle dans ces travaux est I’introduction dans les calculs par le mod¢le
de I’évolution des propriétés mécaniques a savoir la diminution de I’angle de frottement
interne @, et de la densification du sol en fonction de la profondeur mais les résultats
obtenus par le modele cependant restent assez prés des résultats expérimentaux.

Nous pouvons donc admettre
e Bien que le modele ou mécanisme soit encore a parfaire, il donne des résultats assez

proches des résultats obtenus par I’expérimentation surtout pour les pieux moyennement
profonds.
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e [’effet de pointe étant prédominant il serait tout de méme intéressant de modifier la
géométrie du modele (mécanisme) dans ce sens.

e La mise en équation de la densification du sol en général reste un probléme assez
difficile a résoudre dans la mesure ou les caractéristiques mécaniques des sols se
modifient continuellement par les contraintes existante dans le sol (densification) sous les
charges subites. Par contre pour la décroissance de 1’angle de frottement en fonction de la
profondeur et des contraintes subites en places, la formulation de Baligh (1975) résout ce
probléme partiellement a cause des multitudes de sol pouvant €tre une assise a nos
ouvrages. Il reste pour ces raisons néanmoins assez difficile d’introduire dans les calculs
numériques 1’évolution des propretés mécaniques des sols a savoir la diminution de
I’angle de frottement de pic et la variation de la densité critique lorsque la contrainte
moyenne augmente d'une maniére générale car chaque sol de fondation a ses propres

spécificités.
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Annexe

Annexe 1
Comparaison entre le frottement mobilise
en Centrifugeuse et dans un appareil de cisaillement
a rigidité normale imposée

Sable d'Hostun RF dense

Remarques:

Ep- module pressiométrique tangent initial d'apres les essais de MOKRANI
(91) dans la Chambre d'Etalonnage.

La rigidité d'interface K = R “_est calculée (colonnes 3 et 8) pour un pieu-
+e

mode¢le
et un pieu réel modélisé en Centrifugeuse.

Le frottement mobilisé dans un appareil de cisaillement direct a rigidité imposée
est donné (colonnes 4 et 9) pour un pieu-modele et un pieu réel modélisé en

Centrifugeuse d'apres les essais de PLYTAS (85) et ceux cités dans I'annexe 4.2.

Le frottement maximal mobilisé lors d'un arrachement du pieu-
modele en Centrifugeuse est présenté colonne 5.

La colonne 6 contient 1'effet d'échelle 1i¢ a la taille du mod¢le par rapport a la
taille de grains.

Le frottement pour le pieu réel correspondant, 1. (1a colonne 7) est obtenu par
division des valeurs de la colonne 5 par l'effet d'échelle.
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Pieu-modeéle de 16 mm

Mod¢élisation en Centrifugeuse a 100gModélisation dans un appareil de

cisaillement direct a rigidité normale imposée

G ho

[kPa]

1
54

84

117

140

172

195

227

243

Pieu-modéle de 27mm

[MPa]

2
4.2

8.3

12.5

16.7

20

24.3

27.5

31.7

Kie

[kPa/mm]

3
750

1482

2232

2982

3571

4339

4911

5661

Thoite 16
[kPa]

4
140

185
225
270
295
320
340
360

Teertre 16
[kPal

5
173

271
329
382
447
427
362
377

6
2.57

24

2.18

2.07

1.99

1.97

1.95

1.93

"réel
[kPa]

7
67

113
151
185
225
217
186
195

kréel 1600

[kPa/mm)
8
10.5

20.7
31.1
41.6
49.8
60.5
68.5
78.9

Thoite 1600
[kPa]

9
59

87
114
133
158
172
198
207

Mod¢élisation en Centrifugeuse a 100gModélisation dans un appareil de

cisaillement direct a rigidité normale imposée.

Oho

[kPa]

1
54

84
117
140
172
195
227
243

E, Ko
[MPa] [kPa/mm]
2 3
4.2 503
8.3 994
12.5 1497
167 2000
20 2395
243 2910
275 3293
317 3796

Tooite27
[kPa]

4
130

170
210
240
270
290
320
350

Teent27
[kPa]

5
108

167
266
344
349
320
382
430

157

1.95
1.9
1.8
1.7
1.65
1.6
1.55
1.5

el

[kPa]

7
55

88
148
202
212
200
247
287

Keel12700
[kPa/mm]

8
6.2

12.3
18.5
24.7
29.6
35.9
40.6
46.8

Thoite2700
[kPa]
59
87
114
133
158
172
198
207



Pieu-modele de 16mm
Modélisation en Centrifugeuse a 60g

Mod¢élisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale imposée.

Gho

[kPa] [MPpa] [kPa/mm]

1
32

50

70

84

103

117
136

146

Pieu-modele de 27mm
Modélisation en Centrifugeuse a 60g
Mod¢élisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale

imposée.

Gho

[kPa] [MPpa] [kPa/mm]

1
32

50

70

84

103

117

136

146

E Kis
2 3
2.5 527
5 909
7.5 1363
10 1818
12 2654
14.6 2831
16.5 3000
19 3554

E Ky
2 3
2.5 350
5 606
7.5 909
10 1200
12 1454
14.6 1770
16.5 2000
19 2300

Thoitel6
[kPa]

4
100

144

170

180

208

230
258

262

Thoite27
[kPa]

4
97

140

150

170

190

211

240

245

Teent 16
[kPa]

5
76

113

176

211

225

230
250

241

Teent27
[kPa]

5
45

81

112
167
162

92

158

6
2.67

2.6

2.45

2.32

2.2

2.1

1.97

1.96

1.91

1.87

1.83

1.8

1.76

el

[kPa]

7
28

43
72
91

102

109
125

122

Trtel
[kPa]
7

23
42
60
91
90

52

Kréel 960

[kPa/mm]

8
10.5

20.7
31.1
41.6

49.8

60.5
68.5

78.9

Kgel 1600
[kPa/mm]
8
6.2

12.3
18.5
24.7
29.6
35.9
40.6

46.8

Thoite 960
[kPa]

9
38

56
71
82

97

108
123

130

Thoite 1600
[kPa]
9

38
56
71
82
97
108
123

130



Pieu-modele de 55mm
Modg¢lisation en Centrifugeuse a 60g

Mod¢élisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale

imposée.
Oho Ep Kss Thoite 55 Toent 55 T Totel Kréel 3300
[kPa] [MPa] [kP¥mm] [kPa] [kPa] [kPa] [kPa/mm]
1 2 3 4 5 6 7 8
32 2.5 190 75 48 14 34 3
50 5 327 105 75 1.39 54 6
70 7.5 491 130 126 1.38 91 9.1
84 10 655 140 165 1.37 120 12.7
103 12 786 165 205 1.37 150 14.5
117 14.6 957 180 226 1.36 166 17.7
136 16.5 1082 205 230 1.36 169 20
146 19 1246 215 181 1.35 134 23

Pieu-modele de 55mm
Mod¢élisation en Centrifugeuse a 30g

Mod¢lisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale

imposée.
Oho Ep Kss Tooite 55 Toant 55 T Tl Kegel 1650
[kPa] [MPa] [kPamm] [kPa] [kPa] [kPa] [kPa&/mm]
1 2 3 4 5 6 7 8
16 0.5 33 30 24 1.41 17 1
26 1.8 118 40 45 1.40 32 4
36 2.8 183 60 62 1.39 45 7
44 4.4 288 70 73 1.38 53 11
54 54 354 85 83 1.37 61 13
62 6.3 413 95 91 1.37 66 15
69 7.5 492 105 81 1.36 60 18
73 8 524 115 75 1.36 55 19
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Thoite 3300

[kPa]

9
38

56
71

82
97

108
123

130

Thoite 1650

[kPa]
20
32
43
53
60

65
70

75



Comparaison entre le frottement mobilisé
en Centrifugeuse et dans un appareil de cisaillement
a rigidité normale imposée

Sable d'Hostun gros dense

Remarques:

Ep : module pressiometrique tangent initial d'apres les essais de RENOUD-LIAS
(1978) dans la Chambre d'Etalonnage.

P
R+e

La rigidité d'interface & = est calculée (colonnes 3 et 8) pour un pieu-modele

et un pieu réel modélisé en Centrifugeuse.

Le frottement mobilisé dans un appareil de cisaillement direct a rigidité imposée est
donné (colonnes 4 et 9) pour un pieu-modele et un pieu réel modélisé en Centrifugeuse
d'apres les essais de VALIN et PLYTAS cités par GENEVOIS (1989).

Le frottement maximal mobilisé lors un arrachement du pieu-modé¢le en Centrifugeuse
est présenté colonne 5.

La colonne 6 contient 1'effet d'échelle 1ié a la taille du mod¢le par rapport a la taille de
grains.

Le frottement pour le pieu réel correspondant, . (la colonne 7) est obtenu par
division des valeurs de la colonne 5 par 1'effet d'échelle.
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Pieu-modele de 16 mm

Modélisation en Centrifugeuse a 100g

Mod¢élisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale

imposée.

Oho

[kPa] [Mlga] [kPa/mm]

1
51

83

115

148

180

205
231

256

Pieu-modeéle de 27 mm

E Kis
2 3
14.6 1270
23.7 2061
32.9 2861
42.1 3661
51.3 4461
58.6 5096
65.9 5730
73.1 6357

Tooite 16
[kPa]

4
310

380

530

640

700

770
810

850

Teent 16
[kPa]

5
244

407
486
555
560

585
644

662

Mod¢élisation en Centrifugeuse a 100g

Mod¢élisation dans un appareil de cisaillement direct a rigidité normale

imposeée.

Oho

[kPa] [Mlga] [kPa/mm]

1
51

83

115

148

180

205

231

256

E Ky
2 3
14.6 859
23.7 1394
32.9 1935
42.1 2476
51.3 3018
58.6 3447
65.9 3876
73.1 4300

Tooite27

[kPa]

4
280

340

480

580

630

680

740

790

Teent27
[kPa]

5
200

298
386
419
469
517
615

636

161

6
3.95

3.45
3.00
2.78
2.55

2.3
2.1

1.9

*
T

2.7
2.4
2.3
2.2
2.1
2.0

1.9

Tel

[kPa]

7
62

118
162
200
220

254
307

348

el
[kPa]

7
67

110
161
182
213
246
307

335

Kegel 1600
[kPa/mm]
36
59
82
104
127

145
163

181

Krel12700
[kPa/mm]

8
21

35
48
62
76
86
97

108

Thoite 1600
[kPa]

150
180
220

270
320

360

Thoite2700
[kPa]

9

150
180
220
270
320

360



Annexe 2

Quelques méthodes de dimensionnement des pieux terrestres

1") Evaluation de la capacité portante de fondation profonde selon les regles
techniques de FASCICULE N’ 62 - Titre V

e Charges limites d'un élément de fondation

L'expression des charges limites en compression Q, et en traction Qg d'un ¢lément de

fondation profonde est la suivante

Qu = Qpu + Qsu
Qu=Qsu

Qpu et Qg représentent respectivement 'effort limite mobilisable sous la pointe de 1'¢lément
de fondation et I'effort limite mobilisable par frottement latéral sur la hauteur concernée du

fat de celui-ci.
Dans le cas des pieux tubulaires métalliques battus ouverts

Qpu=p,. 4 .qu

h
0, = p,-P[ 4,(2)d

Ou A correspond a 'aire de la section enveloppe pour les pieux tubulaires ouverts et P
est défini par le périmetre de la section enveloppe.

® (, est la contrainte de rupture relative au terme de pointe, calculée suivant le type d'essai
utilisé, pour un pieu mis en oeuvre avec refoulement du sol;

® (s(2z) est le frottement latéral unitaire limite a la cote z, calculé suivant le type d'essai
utilis¢, pour un pieu métallique battu fermé;

® p, et p, sont des coefficients de réduction.

Pour un pieu tubulaire ouvert dans les sables p, = 0.5 et ps =1.0.
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Annexe 3

Calcul des contraintes q, et q; pour un élément de fondation profonde
a partir des essais au pressiométre MENARD

La contrainte de rupture est donnée par I'expression suivante

qu =kp Ple,
ou
Ple désigne la "pression limite nette équivalente”. Les valeurs du facteur de portance k, sont

données dans le tableau suivant

VALEUR DU FACTEUR DE PORTANCE k,

Nature des terrains Elément mis en ceuvre FEléments mis en oeuvre

sans refoulement avec refoulement du sol
A 1.1 14
ARGILES -LIMONS B 12 1.5
C 13 1.6
A 1.0 42
SABLES - GRAVES B 1.1 3.7
C 1.2 (*¥***) 32
A 1,1 1.6
CRAIES B 1.4 2.2
C 1.8 2.6
MARNES, MARNO-CALCAIRE 1.8 2.6
1.1a1.38 1.833.2

ROCHES ALTEREES ®(-+¢)

(1 ) La valeur de k,, pour ces formations est prise égale a celle de la formation meuble du
tableau a laquelle le matériau concerné s'apparente le plus.

Dans le cas d'une formation porteuse homogene la pression limite nette équivalente est
calculée par I'expression

Ple=—' ("™ pi(z)dz. b=min(a,b)
b+3a 0

® a est pris égal a la moiti¢ de la largeur B de 1'¢1ément de fondation si celle-ci est supérieure a
1.0 m et a 0.5 m dans le cas contraire,
e h désigne la hauteur de I'¢élément de fondation contenue dans la formation porteuse,

e Pl (z) est obtenu en joignant par des segments de droite sur une échelle linéaire les
163



différents P1 mesurés

La valeur du frottement latéral unitaire limite a la profondeur z, qs(z), est donnée par la
figure en fonction de la valeur de la pression limite nette pl(z) mesurée a cette méme
profondeur. Pour des pieux battus dans le sable dense on utilise une courbe Q3. Pour des
pieux moulés dans le sable dense une courbe Q2 est utilisée.

MPa
0.3 9 ( ) EREEEEE T ITIT >
!!'! i | 11 1 |
Q7 1Q6
| - ! =
-
* e
g )
f =
1 {Q3
0,1 ad =
= fQil
o BZE pi’ (MPa)
0 : 1 o 2 : 3 _4'_ ; 1

Calcul des contraintes qu et qs pour un élément de fondation profonde a partir des
essais de pénétration statique

La contrainte de rupture est donnée par l'expression suivante

Qu = K¢ qee

La valeur de k., dit facteur de portance, est fixée dans le tableau suivant en fonction de la
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nature de formation concernée et du mode de mise en oeuvre d'¢lément de fondation. Pour des
pieux battus dans les sables denses kc est égal a 0.5, pour des pieux moulés dans le sable dense
kc atteint 0.15.

Eléments mis en oeuvre Eléments mis en oeuvre

Nature des terrains sans refoulement du sol avec refoulement du sol

A
ARGILES - LIMONS B 0,40 0,55
(o
A
SABLES - GRAVES B 0,15 0,50
C
A 0.20 0.30
CRAIES B 0,30 0,45

La valeur de q.. désigne la "résistance de pointe lisse équivalente", calculée a I'aide de I'expression

suivante:

1 J-D+3a ( ) b . ( )
= z .dZ , =min (a, ll
qu b 3a D—b qCC

e a est pris égal a la moitié de la largeur B de 1'¢lément de fondation si celle-ci est supérieure a
1.0m et a 0.5m dans le cas contraire,

e h désigne la hauteur de I'élément de fondation contenue dans la formation porteuse, -

qec (2) est la résistance de pointe corrigée. Elle est obtenue

e en calculant la valeur moyenne de q de la résistance de pointe lissée sur la hauteur b+3a,

e cn écrétant, s'il y a lieu, le diagramme q(z) a la valeur 1.3 gem.
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La valeur du frottement latéral unitaire limite a la profondeur z, gs (z) est déterminée
par I'expression suivante

gs(z = min Az gs max

ou qc (z) représente la résistance de pointe lissée a la profondeur z et les valeurs de (3 et gsmax

sont données en fonction du type de fondation et de la nature des terrains concernés.

CHOIX DU COEFFICIENT BETDE ¢,

SABLES
ARGILES - LIMONS GRAVES CRAIES
A B - C A|{B|C|A|B
L. p - | - 75| - | - |200]| 200|200 125]| 80
Qomaz (KP2)| 15 | 40 |80 | 40 80| - | - |120)| 40 | 120
Foré tubé B - | 100|100 - 100 250 | 250 | 300 | 125 | 100
(twbe récupéré) | Gumar (KPa)| 15 | 40 (60> | 40 (80| - | 40 |120| 40 | 80
B = 120 150 300 | 300 | 300
| Méal battu fermé | o~ xpa)l 15 | 40 80 | -|- |1l °
Battu préfabriqué | B - 75 - 150 | 150 | 150 -
béton - rkan 15 80 80 -l - | 130

(1) Réalésage et rainurage en fin de forage.
(2) Forage i sec, tube non louvoyé.
(3) Dans le cas des craies le frottement latéral peut éire trés faible pour certains types de

Pour des pieux battus dans le sable dense on obtient la valeur de (3= 300 et gsmay = 120 kPa.

Dans le cas des pieux moulés dans le sable dense P=200 et gsmax = 120 kPa.
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