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Résume

Le sol a été utilisé depuis long temps pour supporter des fondations ou réaliser
des constructions. Les fondations ont pour réle de transmettre les surcharges provenant
de la superstructure au sol de maniére uniforme. La capacité portante du sol d’ assise joue
un réle prépondérant dans le choix du type de fondation dont la détermination de la
force portante est I’un des problemes les plus importants de la mécanique des sols. La
connaissance des mecanismes de rupture constitue une étape préliminaire tres decisive
dans |’ éude de ce genre de problemes.

L’ objectif de ce travail est I'’analyse de la capacité portante des fondations
superficielles par simulation numérique au moyen du code de calcul plaxis dans le but de
déterminer leur mécanisme de rupture par poinconnement. De plus, une analyse
théorique du probléme sera effectuée au moyen des méthodes classiques pour permettre
une comparaison et une interprétation des résultats numériques obtenus par le code de

cacul.

Motsclés:

» Fondations superficielles
» capacité portante

> Modélisation numérique
» Plaxis



Abstract

The ground was used strong a long time to support foundations or to carry out
constructions. The foundations have as a role to transmit the overloads coming from the
superstructure to the ground uniform of manner. The bearing capacity of the ground of base
plays a paramount role in the choice of the type of foundation whose determination of the
bearing force is one of the most important problems of the soil mechanics. The knowledge
of the failure mechanisms constitutes a very decisive preliminary stage in the study of this

kind of problems.

The objective of this work is the analysis of the bearing capacity of the shallow
foundations by numerical simulation by means of the computer code "plaxis" with an aim of
determining their failure mechanism by punching. Moreover, one theoretical analysis of the
problem will be carried out by means of the traditional methods to allow a comparison and

an interpretation of the numerical results obtained by the computer code.

Key words:

» Shallow foundations
» bearing capacity

» Numerical modeling
» Plaxis
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MC: Modéle de Mohr Coulomb.
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Introduction générale

La capacité portante a toujours été I’ un des sujets les plus intéressants en mécanique des sols
et des fondations. On appelle pression admissible la pression ou contrainte maximum qui puisse étre
appliquée par une structure sur un sol, sans qu'il y ait de tassements excessifs et de risque de
rupture du sol.

Les procédures de calcul classiques, basées sur la méthode de I’ équilibre limite, imposants,
d’'une part, les directions des plans de rupture (approximation trés grossiére), d’autre part ces
théories supposent que le sol se comporte comme un matériau associé, avec un angle de dilatance
égale al’angle de frottement interne o. il est bien connu que pour les sols réels, I’ angle de dilatance
est généralement considérablement inférieur a o.

La plupart des méthodes d'estimation de la capacité portante sont basées sur des études
effectuées originalement sur une semelle filante, Prandtl (1921) et Reissner (1924) modifiées plus
tard afin de les adopter a d’ autres conditions comme par exemple la forme de la fondation,

I"inclinaisons de la charge, |’ excentrement de la charge, .....€tc.

Ce travail est considéré comme une initiation a la recherche dans le domaine du calcul
bidimensionnel, malgré que les calculs en 3D sont beaucoup plus lourds que les calculs en 2D.

Ce mémoire est structuré comme suit :

Une premiere partie consacrée a I’introduction aux fondations superficielles comportant deux

chapitres:

e Dans le premier chapitre, nous rappelons un certain nombre de connaissances de base sur la
définition des fondations superficielles, leur fonctionnement, les différents mécanismes de
rupture et la présentation des différentes méthodes de calcul de la capacité portante dans le cas
générale (semellesfilante).

e Ledeuxiéme chapitre comporte leslois de comportement et modélisation des sols. Les modeles
utilisés dans les études de mécanique des sols sont trés divers. les méthodes de calcul classiques
admettent en général des géométries simplifiées (couche de sol homogene, massif semi-infini)
et réduisent souvent le comportement du sol a des relations unidimensionnelles (théorie de la
consolidation) ou bidimensionnelles planes (calculs de stabilité de pente, soutenements) ou
axisymétriques (réseaux de drains ou de colonnes, pieux, galeries de tunnels). Les calculs
tridimensionnels sont limités aux équations de |'élagticité linéaire pour les fondations

superficielles et a certaines études d’ écoulements.



Une deuxiéme partie dans la quelle nous présentons :

e Dansle troisieme chapitre, une présentation générale de I’ outil numérique pour nos simulations
bidimensionnelles par le code de calcul plaxis en éléments finis qui est un outil bien adopté aux
problémes géotechniques ou des structures.

e Un quatriéme chapitre, consacré a I'éaboration du modéle de référence des fondations
superficiellesréalisé al’aide du code PLAXIS version 8.2 et de le comparer avec les valeurs de
calcul analytique classique de la charge limite.

Les conclusions générales et |es perspectives de cette étude figurent alafin du présent document.



Chapitre 1
Introductions aux fondations superficielles



Chapitrel

1. Introductions aux fondations superficielles

1.1 Introduction

De tout temps, le sol a été utilisé pour supporter des fondations ou réaliser des constructions, a
travers les ages les constructeurs et |les projeteurs ont admis la nécessité d'établir des solides
pour gue les constructions résistent mieux aux forces de la nature, bien avant que les méthodes
scientifiques n'aient été reconnues comme les mieux adoptées a la solution des problemes de génie
civil,on a construit des édifices importants et certains de ces ouvrages sont restés en service pendant
des siecles. Il était par suite inévitable que les travaux de terrassements et de fondations se soient
développés, pour I'essentiel, comme un art sappuyant sur des pratiques et des usages issus de
réalisations antérieures satisfai sants.

Pendant les quarante derniéres années, des progres considérables ont éé accomplis dans la
connaissance des propriétés physiques des sols et dans I'appréciation de la validité des théories sur
le comportement des terres. Les méthodes d'études et de construction ont subi des chargements
significatifs et, bien que I'expérience demeure toujours le critere essentiel, les méthodes rationnelles

d'étude ont largement supplanté les régles empiriques.

Dans son sens le plus strict, la fondation est I'élément qui sert de support a I'ouvrage et a ses
charges : elle comprend la couche superficielle de I'écorce terrestre et |a partie de I'édifice destinée a
reporter les efforts sur le sol. Il existe deux grands types de transmission des charges des
constructions aux couches des sols sous-jacentes . par fondation superficielle et par fondation

profonde.

Ladétermination de la force portante des fondations est |’ un des problémes les plus importants
de la mécanique des sols. On appelle pression admissible la pression ou contraints maximale qui
puisse étre applique par une structure sur un sol, sansqu’il y ait de tassements excessifs et risque de

rupture du sol.

Le chapitre lest donc consacré aux méthodes de calcul. Aprés présentation des méthodes
classique par ordre chronologique suivis par des critiques générales. Nous présentons |’ utilisation
des méthodes numériques que permettent de tenir compte de maniere approchée de plusieurs
aspects tels que I’interaction entre la fondation et |e sol ou d’ outre ouvrages (soutenement, tunnel,

etc.). Enfin quelques solutions numériques existantes seront présentées.



1.2 Fondation superficielle:

Lafondation superficielle est, par définition, une fondation qui repose sur le sol ou qui n'y est
gue faiblement encastrée. Les charges qu'elle transmet ne sollicitent que les couches superficielles
et peu profondes [4].
on considere une fondation comme superficielle quand la profondeur D d'encastrement de la
fondation par rapport ala surface superficielle du terrain n‘'excede pas quatre ou cing fois la largeur

B (ou le plus petit coté B) du massif de lafondation.

D .4 Fondations superficielles (semelles filantes ou isolées, radiers)
B

Fondation semi- profondes (puits)

g— > 10  Fondations profondes (pieux)

=
B x L == aire de I"'ouvrags porte 8= I
@ semelle filante {5 semelle isclée

=

=

8 x L aire de I'ouvrage porte
@ radier {ou dallage)

Figure 1.1 Types de fondations superficielles

1.3 Phénomene inter ne de poingonnement

Les études théoriques relatives a I'état d'équilibre plastique sous les semelles filantes
conduisent aux conclusions générales suivantes :

Lorsgue I'on exerce un effort verticale poussé jusqu'a la rupture sur une semelle horizontale
ancrée a faible profondeur dans un matériaux meuble, des surfaces de cisaillement apparaissent
dans l'assise ; I'ensemble des observations ayant trait a la rupture des fondations superficielles
conduisent a penser qu'’il existe, a ce moment —a, un coin de sol qui restelié alafondation (résultat
d'observations sur modeles réduits) dont le pointe est tournée vers le bas et qui refoule le sol de part

et dautre de la fondation C'est le cas des sols relativement résistants; de la pointe partent des



surfaces de rupture courbes inclinées d'abord vers le bas et qui se redressent ensuit vers le haut pour
atteindre la surfaces libre.

Lorsgue I'enfoncement continue, on observe en surface autour de la semelle un gonflement du
sol qui aété refoulé.

Quand le sol est trés compressible un tassement relativement important est nécessaire pour
gue le roufoulement apparaisse.

D'une fagon générale, le phénomeéne est d'autant plus net que I'assise est moins déformable
[4].

Pour les sols cohérents, I'application du chargement est accompagnée d'une augmentation de
la pression interstitielle. Mais comme la vitesse de chargement est souvent supérieure a la vitesse
nécessaire pour la dissipation de ces surpressions, il est raisonnable de supposer que I'enfoncement
seffectue a volume constant (en conditions non drainées).

Pour les sols pulvérulents, I'application du chargement entraine une" variation de volume due
a la réorganisation des grains (dés enchevétrement ou compaction des grains selon les niveaux de
contrainte atteints).La charge de rupture (ou capacité portante) peut étre estimé par des calculs
relativement simples en supposant connus les parametres de résistance des sols au voisinage de la
fondation. Cependant, de trés nombreux facteurs peuvent affecter cette valeur comme:

Des phénomeénes se produisant au cours de la construction (soulevement du fond de fouille
aprés une excavation, gonflement ou ramollissement des argiles, effets du gel, etc.):

Des interactions avec dautres constructions a proximité (battage de pieux, vibrations,

excavation de tranchée, creusement de galeries, rabattement de la nappe phréatique, etc.).

Cour bes de tassement

Dés qu'une charge est appliquée sur une certaine surface d'un sol, elle provoque un tassement.
On peut éudier I'importance du tassement final constaté en fonction de l'intensité de la charge
appliquée. Cette relation peut étre représentée par une «courbe de tassement». Fig. 1.2 On trace
deux courbes pour deux types de sols différents[1] :
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Figure 1.2 Courbe de tassement pour une fondation superficielle.

Pour un sol relativement résistant ou compacte (sable dense) la courbe pression tassement
[courbe «a»] présente un palier d'écoulement plastique trés marqué, le tassement saccroit sans
augmentation de la pression. L'abscisse qq de I'asymptote représente sans ambiguité la pression
maximale que le sol supporter avant la rupture, C'est ce que I'on appelle la capacité portante. On
notera que cette pression gq est définie par le rapport de la charge qui provoque la rupture a la
surface de lafondation, c'est une contrainte moyenne et non une contrainte maximale réelle mesurée
sous lafondation.

Pour un sol mou ou peu compact (sable lache), cette courbe [courbe «b»] a tendance a
augmenter indéfiniment jusgu'aux tres grandes déformations.

Chacune de ces courbes comprend trois phases successives [6]:

1-Une phase quasiment élastique, qui peut se produire au cours de la construction au alafin de
celle-ci au moment de |'application des charges de service.

2-Une phase dans la quelle se développe la plastification du sol avec I'augmentation des charges et
ou se forme une surface de glissement qui sétend progressivement.

3-Une phase plastique ultime, a partir d'une certaine charge Q., il y a une rupture par
poingonnement du sol ou tout de moins un tassement qui N'est plus contrélé. Le sol n'est pas capable

de supporter une charge supérieure; On peut dire que I'on atteint |'écoulement plastique libre.



1.4 M écanismes de rupture desfondations superficielles

Les résultats d'essais sur des semelles rigides montrent qu'il existe plusieurs mécanismes de
rupture pour les fondations superficielles en fonction de type de chargement, excentricité de la

charge, type de sol de fondation et type de fondation.

1.4.1 Semellefilante soumise a une charge verticale centrée

Avant I'application de la charge sur une semelle, le sol de fondation est en éat d'équilibre
élastique. Lorsgue la charge augmente au —déla d'une certaine vaeur critique, le sol passe
progressivement a I'éat d'équilibre plastique. Les éudes théoriques relatives a I'état d'équilibre
plastique sous les semelles filantes conduisent aux conclusions générales suivantes :

-Au cours du passage d'un état a l'autre, la répartition des réactions du sol sur la base de la
semelle et I'orientation des contraintes principales dans le sol, subissent des variations. Latransition
sopére a partir des bords extérieurs de lafondation et sétend commeil est indiqué sur la Figure 1.3.

b qui sapplique a une semelle continue (ou“filante”) reposant sur un massif homogéne de sable [1].

Figure 1.3.a Forme des zones plastiques d'aprés Frohlich
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Tassement localisé
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Figure 1.3.b Déformation du sol de fondation



-Si les propriétés mécaniques du sol sont telles que la déformation qui précede la rupture par
ecoulement plastique est trés petite, la semelle ne senfoncera pas dans le sol avant qu'un état
d'équilibre plastique soit atteint. Larupture alieu par glissement suivant des directions dirigées vers
I'extérieur

(Fig. 1.3 b). Il sagit d'une« rupture généralisée par cisaillement» correspondant a la courbe «a»
detassement de lafigure 1.2 [1].

-Si au contraire les propriétés mécaniques du sol sont telles que I'écoulement plastique fait suite
a une déformation importante, I'apparition de la rupture par cisaillement généralisé saccompagne
d'un tassement a évolution rapide. La relation entre la charge et le tassement est, dans ce cas,
donnée par la courbe «b»de la figure 1.2 la capacité portante qq est atteinte avant méme que la
rupture soit parvenue jusgu'a la surface, c'est pourquoi ce type de rupture est appelé “rupture
locale par cisaillement” [1].

Le probléme de poingonnement d'un sol réel par une fondation est extrémement complexe et
il n'existe de solutions mathématiques exactes que pour les cas les plus simples. On dispose ce
pondant pour les autres cas d'applications suffisamment précises pour la pratique courante des
travaux de fondation [5].

1.4.2 Semellefilante soumise a une char ge verticale excentr ée

Meyerhof a proposé en 1953 dans le cas d'une charge excentrée d'attribue a la semelle une
largeur fictive centrée sur la charge.

Des expériences et des essais sur modéles réduits ont montré en effet qu'un milieu
pulvérulent le coin qui se crée sous la fondation garde la méme forme que pour une charge verticale
centré, mais que ses dimensions se réduisent de maniere a ce que la ligne d'action de la charge et
I'axe de symétrie du coin coincident (Fig. 1.4) [1].

E P

Figure 1.4 Formation d'un coin éastique sous une charge excentrée [1].



1.4.3 Semelle filante soumise une char ge centréeinclinée

Lorsque la charge applique a la fondation centrée est inclinée par rapport a la verticale,
Meyerhof étude |'effet de I'inclinaison de cette charge dans un milieu non pesant, pulvérulent.
La Figure 1.5 représente la forme des différentes lignes de glissement, s pour une raison
guelconque la rupture ne peut se produire dans le sens de laligne de glissement la plus courte (C'est-
adire verslagauche sur laFigure 1.5
par exemple a cause d'un obstacle, ou de la présence d'une autre construction. L'inclinaison de la
force augmente la résistance car la rupture ne peut se produire que dans le sens de la ligne

glissement la plus longue [5].
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Figure 1.5 Schéma de rupture pour une charge inclinée en milieu non pesant.

1.5 M éthodes de calcul

Un certain nombre de régles de I'art doivent étre respectées lorsque I’on construit une
fondation superficielle, mais contrairement aux autres fondations (pieux, caissons, etc.), la méthode
précise de construction ou d'installation n'est pas un paramétre qui influe sur sa portance son
tassement. Le seul paramétre qui influe sur les contraintes d’ interaction avec le sol est sarigidité et,
notamment pour le calcul du tassement, on doit distinguer entre fondation souple et fondation
rigide.

Deux type de méthodes de calcul de la capacité portante sont développés suit :
Les méthodes a partir des résultats des essais de |aboratoire, ¢’ est-a-dire a partir de la cohésion et de

I”angle frottement (méthodes classique, dites méthodes (c,¢ )) et es méthodes a partir des résultats
des essais in situ, ¢’ est-a-dire a partir de la prissions limite P, du pressiometre Ménard au a partir

de larésistance de pointe g,du pénétrometre statique CPT.



Il existe bien d’ autres méthodes de calcul a partir des résultats d’ essais in situ. Citons les méthodes
apartir des résultats d’ essais de penetrometre au carottier (Standard Pénétration Test : SPT) (voir,
par exemple, les recommandations du transportation Research Boerd (TRB).

La méthode a partir de SPT comme celles a partir du prissiométre Ménard ou du CPT sont
des méthodes empiriques directes (C' est-adire qu'elles relient directement, par corrélation, la
portance de la fondation aux résultats de I'essai en place).il excite également des méthodes
indirectes qui proposent d’'abord de déterminer les paramétres de résistance du sol a partir des
résultats de I’ essai, puis, ensuite, d’'appliquer la méthodes c—¢ .C'est le cas, par exemple ,des
méthodes basées sur les résultats d’ essai au dilatomeétre plat Marchetti DM T[2].

Dans certains cas, on peut envisages de baser I’ estimation de la portance d’ une fondation sur
un de chargement statique. Pour les fondations superficielles, cet essai est peu répandu,
notamment parce que la méthode d' exécution n’a que des effets marginaux, contrairement au cas

des fondations profondes.

1.5.1Methode cinématique a solidesrigides

D'aprés la méthode cinématique des solides de rupture rigides, un mécanisme (modéle) de
rupture est constitué de solides rigides qui sont séparés entre eux par des surfaces de glissement
intérieures et subissent des petits mouvements suivant ces surfaces.

LaFigure 1.6 représente Le mode rupture dans ces conditions :
l P

01 04 / .- f
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Figure 1.6 Modéele cinématique
1.5.2 Méthode de laboratoire" M éthode C-¢"

La vérification de la stabilité et le dimensionnement d'une fondation superficielle peut étre
réalisée a partir des résultats d'essais de laboratoire dit "Méthode Cet " :



Larecherche de la charge limite a d'abord été effectuée pour une semelle filante de largeur B,
soumise a une charge centrée, fondée sur un milieu semi-infin a surface horizontale dont le
comportement est caractérisé par une cohésion et un angle de frottement interne [Terzaghi
(1943)][6].

L'analyse est faite en considérant la superposition de trois cas élémentaires suivants "méthode
de superposition de Terzaghi (1943)" [3]:
1-Sol pesant sans surcharge et avec une cohésion nulle d’ ou une certain résistance Q (Fig. 1.7 a).
Avec:y2, poids spécifique des terres sous le niveau de la semelle.
2-Sol non pesant avec surcharge et une cohésion nulle d’ ot une résistance Q,

(Fig. 1.7 b) avec vy,, poids spécifique des terres au-dessus du niveau de la semelle.

3-Sol non pesant purement cohérent d’ ou une charge de rupture Q¢ (Fig. 1.7 ¢)

q g
- 1 I
q dy q¢

ol U+ [WHW + [
B
f1#0 =0 g=0 f1=0 %=0 g=0 f1=0 %50 g#0
e'=0 @'z =0 ®x0 e'=0 ©=0
(c) (b) @

Figure 1.7 capacité portante : Méthode de superposition de Terrezaghi méthode «c-¢ »

g B

L L

Figure 1.8 Schéma de répture d'une fondation superficielle.

1.5.2.1 Etudedel'équilibre générale : Définition desfacteurs portance

On suppose que la semelle filante repose sur un massif homogene. On supposera de plus que

lacharge qui agit sur lafondation est verticale, Sexerce dans|'axe de lasemelle[1].
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Figure 1.9. Equilibre des terres sous la fondation.

La fondation de largeur B est enterrée dans le massif a une profondeur D. on exerce sur la
fondation une charge verticale croissante jusqu'a une certain valeur .Q pour la quelle I'équilibre
plastique apparait dans le sol de fondation. (Fig. 1.9).

On constate alors qu'il sest formé, directement sous la fondation, un coin triangulaire AOA
en équilibre surabondant, solidaire de la fondation dans sa pénétration au sein du massif. Les parois
OA et OA' du coin agissant comme de véritable écrans de butée.

On suppose que

Pour simplifier I'étude les chercheurs perdent plusieurs hypotheses[1] :
-Le sol situé au-dessus de I'horizontales AA de |a base de la fondation, agit comme une surcharge
verticale constante d'intensité y,D.

-L'effet des contraintes de cisaillement dans le plan AA™ est négligé.
-l dentification des paramétres

Larésultante de la butée sur I'écran OA, se décompose en une force de cohésion C=cL portée
par OA, et une force de frottement pp d'oblique (-¢ )et d'intensité :

2

B
P =Ks,7, 7+ Kpg7:D-L + Kk .Cl



Ou les ceefficients de butée k

oy » Kpgr Kp ¢ Correspondent a une terre—plein horizontale aun

écran faisant un angle obliquité :6=-y d’apréslafigure (1.7) : (% - l//) avec laverticale, et aune

Ona Sn‘P_L:>L_Ls:|n\P_E -
L 2 cos¥Y

1B 1B B?
W =W, +W, S+S)Im=y, =.—.L+=.=L , —tg¥
(1.3) 1 72( Sz) 72(2 5 55 j 27, g

L'équilibredu coin OAA :par raison de symétrie, I'equisetum horizontale est assuré.

En projetant sur laverticale, on obtient :

Q_ +W = 2P, cos(¥ —¢)+2csin¥

............................................... (1.4) SQ = 2ppcos(‘P—¢)+ 2C.sn¥Y -W
Dans I'équation (1,4) W représente le poids du coin et Q la charge de rupture de la fondation. Pour

des raisons de commodité, et pour se conforme a l'usage, on introduira la pression moyenne de

rupture sous la fondation .la capacité portante:

_Q
a =5 (1.5

Il est bien entendu qu'il ne sagit la que pression moyenne et qu'on ne fait aucune hypothése sur la

répartition des contraintes sous la fondation.

En remplacant I'équation (1.4) dans I'éguation (1.5) on obtient ©.........................el

q, = —cos(‘P ¢)+—sm\P—VEV

En introduisant les équations (1.1), (1.2), (1.3) dans|'équation (1.4) nous obtient :

2 L 2C . B?
g, = ECOS(‘P—qS[Km.yz?Jr Koq-AD.L+Kp D+Esmy/ -7, Etgy/

2

L oL 2d B
=5 72K, COSW =)+ 7D Ky, cosly —¢)+ msiny =y, ~ gy

3 B
4cos’ y

1
72pr COS(‘// _¢)+7/1DEKPQ COS(‘// _¢)+

Donc:
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L'équation (1.8) appel ée I'équation générale de la capacité portante d'une fondation superficielles.

Les trois coefficients N, , Ng et Nc ne dépendant que de I'angle de frottement interne ¢.On les

appelle : lesfacteur de capacité portante.

On trouve dans la littérature des tables numérique et abaques donnant ces facteurs en fonction de ¢

voir [1].

Le Tableaul.l regroupe les valeurs des facteurs de portance dans le cas extrémes d'un contacte

lisse et d'un contact rugueux entre le sol et lafondation. Lavaleur de ces facteurs augmente avec le

frottement alabase [6].

) N, N, \ N Ng Ng
(degré) (lisse) (rugueux) (lisse) (rugueux) (lisse) (rugueux)
0 0.00 0.00 5.14 5.70 1.00 1.00
5 0.10 0.0001 6.50 7.70 1.60 2.15
10 0.50 0.001 8.40 10.15 2.50 3.85
15 1.40 2.05 11.00 12.85 4.00 5.80
20 3.50 4.60 14.80 17.35 6.40 8.35
25 8.10 9.00 20.70 24.25 10.70 12.85
30 18.10 20.00 30.00 37.30 18.40 22.90
35 41.10 41.65 46.00 60.00 33.30 44.00
40 100.00 75.30 64.20
45 254.00 134.00 135.00

Tableau 1.1 Facteurs de portance selon la nature de contact sol — fondation.




1.5.2.2 Critiquedelathéorie générale

La théorie générale de la capacité portante qui conduit a la définition des trois facteurs de
capacité portante, souleéve un certain nombre de critique [1] :
1-Premiére critique porte sur la forme de coin OAA'. Plusieur expérience sur modéle réduit ont
montré que les cotés du coin OAA sont loin d'étre rectilignes, principalement lorsque le rapport
D/B inférieur a0.5.
2-Une autre critique porte sur I'évolution de la butée P,. pour calcul son intensité, on a fait
I'hypothese de |a superposition des états d'équilibre (d'un milieu pesant non chargé et d'un milieu
non pesant surchargé).Cette hypothése est une approximation assez grossiere, car les lignes de
glissement présentent une courbure et sont loin d'étre superposable.
3-On aadmis que le sol situé au-dessus de I'horizontale AA’ de la base de |a fondation, agit comme
une surcharge .1l est certain que les lignes de glissement au sein du massif, se prolongent au-dela du
plan AA’ et que cette approximation est d'autant moins bonne que le rapport D/B est grand.
En définitive, malgré les critique que I'on peut formuler a I'égard de la théorie de la capacité
portante et de I'utilisation des facteur N,, Ng, Nc cette méthode reste une approche simple,
commende et assez exacte dans la pratique

1.5.2.3 Effet del'eau sur la capacité portante d'une fondation superficielle

Le niveau de la nappe phréatique est rarement au dessus de la base de la fondation, car cela
poserait des problemes de construction. Ainsi, la capacité portante d'une fondation superficielle sur
un sol pulvérulent avec une nappe phréatique prés de sa base est plus faible que celle de la méme
fondation posée sur un sable sec. Plus haute est 1a nappe phréatique, plus son influence est grande
[6].

¢ Ruptureacourt terme et along terme

Lorsqu'on charge un sol peu perméable, une pression interstitielle apparait qui ne se dissipe
gue lentement. Dans les premiers temps du chargement, la résistance du sol de la fondation doit
donc étre appréciée al'aide des caractéristiques ¢y (qui est fréqguemment nul) et c,.

Mais il est possible qu'une fondation calculée dans ces conditions ne soit pas sure. En effet, a
long terme, avec la dissipation de la pression interstitielle, la stabilité de I'ensemble dépend des
contrainte effective (caractéristiques ¢ et ¢) qui Sidentifient alors aux contraintes totales, il faut
donc vérifier également la fondation dans cette nouvelle hypothese.

En pratique, on constate la plupart du temps que la condition la plus sévére concerne la stabilité a
court terme. Mais ce n'est pas général et il convient de se méfier particulierement lorsqu'on se

trouve en présence d'argiles sur consolidées, fissurées ou d'argilestrés sensibles [1].



%+ Calcul en condition non drainées
Lorsque le sol fin cohérent saturé, on doit faire un calcul a court terme, en contraintes totales
.Le sol est caractérise par sa cohésion non drainée ¢, . on prend :
c=c, et ¢0=0
Ilenrésulte: N, =0et N, =1, donc pour une semellefilante :
(1.9)q, =c,.N.(0)+7,.D
Avec: N, (0)=T1+2=514 pour lesfondations lisses.
N.(0)=5,7 Pour les fondations rugueuses.

®,

«» Calcul en conditions drainées

Le calcul along terme pour les sols cohérents et le calcul dans les pulvérulents sont des calculs en
conditions drainées, en contraintes effectives [2]. Les paramétres de résistance drainés sont :

c=c et =0
Dans ce cas, et toujours pour une semelle filante:
1 . : : : . .
q=5yzB.Ny(<p )+ cNclp )+ 7.DN (o) (1.10)

Il'y alieu de dé§auger les poids volumiques si les sols correspondants sont immergés (et on tient
compte de la poussée d’ Archimede sur la fondation, c'est-a-dire I’ on déjauge également le poids de
lafondation [2] :

V¥ =7 7w
Avec:y : poids volumiquetotal du sol .

. - Poidsvolumique de |’ eau.

Ainsi pour la nappe affleurant ala surface (sol saturé) :

q = %(72 ~74)BN, (0" )+ &N, (9 )+ (7, — 7, DN (o)

Et pour une nappe a grande profondeur (sol sec) :

q, = %yzBNy(co'F c¢N, (@ )+ 7.DN 4(¢")

Pour les valeurs des facteurs de portance sans dimension N ((p“) et NQ(qo'), on utilise la

solution classique de Prandtl (solution exacte) :

Ng = tg(%Jr %jemw' et N. = (Nq - 1)C0t @



En pratique, pour une interface relativement rugueuse (5 ) angle de frottement fondation —sol).le
projet d’ Euro code 7[2] préconise I’ expression suivante pour
Ny N, = 2(N, —1)ge
% Casdesol tréscompressible

Lorsque se trouve en présence de sols trés compressible, comme I'angle molle, il arrive
fréguemment que les tassements constatés ne soient plus acceptables, bien avant qu'un état
d’ équilibre plastique ait pu se développer dans |le massif.
Pour limiter le tassement absolu et différentiel a une valeur acceptable, Terzaghi [1] propose de

prendre en compte un angle de frottement interne réduit ¢ et une cohésion réduite ¢ tel que:

t '—gt c—gc
Q(P—39(P =3

Dans ce cas, la capacité portante donnée par larelation :

B . L2 .
(L11) g, = 72N, 7D NG+ N

(L12)  N(p)=N(p)= N(arctg gtg(pJAvec:

Cependant, la plupart des auteurs admettent actuellement que les formules de Terzaghi relatives aux
sols compressibles sont beaucoup trop défavorable .11 est méme généralement admis que les autres
formules sont également trop défavorable parce que, comme |I’amis en évidence Meyerhof, elles ne
tiennent compte de la profondeur D que dans la surcharge g comme s'il ne se formait pas de ligne
de glissement dans le sol situé au —dessus de la base de la fondation.

En Angleterre, ce pondant, on recommande |I’emploi des formules de Terzaghi dans les sols
purement pulvérulents dans lesquels la prise d échantillons non ramenés est trés difficile et pour

lesquelsil vaut mieux se mettre de la cote de la sécurité [12].
1.5.2.4 Influence dela formede la fondation

La relation de la capacité portante (Equation) est donnée pour le cas d'une semelle filante.
Dans laréalité il n'est pas possible d'assimiler toutes les semelles ou tous les radiers a des semelles
filantes.

Le calcul des semelles isolées et des radiers est un probleme complexe atrois dimension que
I'on ne sait pas traiter a I'heure actuelle de maniéré théorique satisfai sante (sauf, toutefois, en ce qui
concerne les semelles circulaires, en raison de la symétrie de révolution gu'elle présentent) Faute de
mieux, on utilise la formule donnant la capacité portante de la semelle filante, en affectant chacun
des trois facteurs de capacité portante des ceefficients correcteurs choisis de maniére empirique,au



vu des résultats d'essais de laboratoire et de constatations faites sur la capacité portante de semelle
réelleq[1].

Terzaghi, le premier, avait proposé, initialement, les relations suivantes, dans le cas d'une
semelle circulaire de diametre B et d'une semelle carrée de coté B. Le DTU 13.12 [11] retient les

mémes valeurs. Les valeurs sont données dans le Tableaul.2.

Fondation Rectangulaireou carres (B/L = 1) Circulaires Filantes
Facteurs
deforme
S (1) 1-0.2B/L 0.8 0.6 1
& 1+0.2B/L 1.2 13 1
Sy 1 1 1 1
(1) condition drainée seulement |

Tableau 1.2 ccefficient de forme valeur de Terzaghi
(Condition non drainées et drainées)[ 2]

Les propositions de I'Erocode 7 [2] sont tres semblables pour les conditions non drainées.
Elles sont sensiblement différentes pour les conditions drainées, en ce qui concerne S; et S
(Tableaul.3).

| Condition non drainée I Condition drainée
Rectangulaire Carresou Rectangulaire Carresou
circulaires circulaires
Facteurs (B/IL =1) (B/L =1)
deforme
S 1-0.3B/L 0.7
B. .
S 1+0.2B/L 12 (1+LS'“¢ qu—l fL+sing' N, -1
Sq 1 1 Ng-1 No =1
1+ %si ng l+sng

Tableau 1.3. Ceefficient de formed'apres Eurocode 7 [2].

La norme Allemande DIN 1054.100 [13] propose des relations semblables a celles de
L'Eurocode 7.
Quoi qu'il en soit, lorsque I'on passe d'une fondation carrée (ou circulaire B/L=1) a une fondation
rectangulaire (B/L<1), on remarque les différentes propositions reviennent a[2]:




-Accroitre le terme de surface (on de posenteur), pour les conditions drainées.
-Laisser égale ou diminuer |e terme de surcharge (ou de profondeur).
-Diminuer le terme de cohésion.

1.5.2.5 Influence de|'excentrement dela charge
a) L'excentrement selon une seule dimension —-ongitudinale

Dansle cas d'une charge d'excentrement e parallele a B, d'une semelle filante supportant une
charge verticale excentrée suivant B (Fig. 1.10), Meyerhof a proposé d'attribuer a cette semelle une
largeur fictive, centrée sur lacharge [1]:

B =B-2E
(Cest la surface hachurée AA" de laFigure 1.10 b, et de négliger la partie de la fondation qui en est
plus éloignée (zone AA ).

Lacharge portante Q. par unité de longueur de lasemelle égale &
Q.=B0q = B'[yz %‘Ny +7,DN , + cN CJ
On vaintroduire dans cette formule la largeur réelle B:
Bqg, =B B
q. = B q.

(B—ZE{(B—ZE)ZNy+y.D.Nq+cNCD

Q.

= (B—2E)2.};—2N7 +(B-2E)y,.D.N, +(B-2E )N,

e:E ou: E:B;ZEzl_AE On:
B B B

B
Donc:

Q. = B[(l— e)zyZ%Ny +(1-2e)y,N, + (L—2e)N C}
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Figure 1.10. Charge excentrée

Dans les deux coefficients correcteurs correspondants a l'excentricité de la charge sont:

(1-2e)  pour Nget Nc
et

(1-2¢° pour N,
Lorsque la charge attirent la limite du tiers central (e=0.17) , le terme de la surface est réduit a la
moitié de sa valeur normale, tandis qu'on peut compter encore sur prés de 70 % des termes de
profondeur et de cohésion.
Cette méthode simple d'évaluation est bien conformée par |'expérience. Des essais sur modéles
réduits ont montré en effet qu'en milieu pulvérulent le coin qui se crée sous la fondation garde la
méme forme que pour une charge verticale centrée, mais que ses dimensions se réduisent de

maniére a ce que une charge et I'axe de symétrie du coin coincident (voir Figure 1.10).

b) La charge doublement excentrée
Lorsgue est en présence d'une semelle isolée et que la charge est doublement excentrée (aussi
bien dans le sens longitudinal que dans le sens transversal). en opérera de méme, en remplacant B et
L Par[1] :
B = B-2E,

L =L -2E,

La capacité portante totale Q, est alors obtenue par :



Q=q.B.L Pour une fondation rectangulaire ou carrée.

Q=q.x.B.B/4 Pour une fondation circulaire.

On signatera toutefois que certain expérimentateur ont trouve des résultats assez différent de
ceux que prévoit la Méhode de Meyerhof, principalement pour les faible excentricités, Ils
suggérent donc de remplace les coefficient correcteurs (1-2€) et (1-2e)? par un autre coefficient de
forme exp (-12 e ).Il est difficile de se prononcer dans|'état actuel des choses et on conseillera pour

I'instant de Sen tenir aux recommandations de Meyerhof [1].
1.5.2.6 Influence del'inclinaison de la charge
a) D'apres M eyer hof

L'inclinaison de la charge diminuent fortement la capacité portante des fondations Meyerhof
a également résolu le probleme de maniere approchée en introduisant dans les trois termes de
I'expression de la pression de rupture des coefficients correcteurs d'inclinaison iq i €t i, qui tiennent
compte du rapport B/L.
Meyerhof a mis en évidence que, si pour une fondation superficielle le mode de rupture est
relativement bien représenté par le mécanisme de Prandtl, fondation est enterrée, la surface de
rupture remonte toujours jusqu'a la surface tout en se resserrant vers |'axe de la fondation, et ceci

jusqu'au moment ou la surface de rupture se referme compléetement sur le fut de la fondation.[12]

(Figure 1.11). < >
_»

pd
~ 7 ~

Figure 1.11 Inclinaison et excentrement d'une charge.
Soit une fondation de la largeur B et de longueur L a la profondeur D, soumise a une charge
inclinée par rapport alaverticale.
Selon Meyerhof, la pression limite sexpression suivante :

q = %yzs.y N, ($)+ 7D N, (#)+ CNe (9)

Ng, Nc¢ les facteurs originaux de Pranditl



N,=(Ng1) tg (1-4d) D'origine expérimentale.
iq.ic 1y :lesfacteur d' inclinaison dépendant de I'inclinaison & et ¢.
Dans le cas d'une inclinaison crée par une charge horizontale paralléle a B, d'angle 8, par rapport a

laverticale, le DTU 13.12 [11] proposée les relations suivantes dues a Meyerhof :

el 2)
T
4
¢

Dansle casd'un sol purement cohérent (argile) et dansle cas d'un sol purement frottant (Sable),
Meyerhof a également donné des solutions pour les fondations filantes sous forme de facteurs de
portance N¢q (combinaisons de N, et Ng). Dépondant de I'angle de frottement interne ¢, 1'inclinaison
d et del'encastrement D/B (Figure 1.12), Ces solutions peuvent étre par les coefficients de réduction
du Tableaul.4 [2].

!
lo
45° - /2 D A
1 | 4
L&
, D
T
w
90° - §@ 80° -

faible inclinaison

457 — @2 457 — p/2
1 1

90° g 80f-g

{(B) forteinclinaison

Figure 1.12 Solution de Meyerhof pour une semelle filante sous charge inclinée [2].

ol D/B | Inclinaison delacharge &
| o || 100 || 200 || 30° || 45 || e60° || 90°
Argiles .
Nee(3)! Nog(0) oal | o1 0.8 0.6 0.4 0.25 0.15 0
Sables 0 1.0 0.5 0.2 Opour 3= d
| N,o@®) /N, || 2 || 20 ] 06 | 04 | 025 || 015 || 005 || O

Tableau 1.4 Ordre de gardeur des valeurs des coefficients réducteurs sur
N¢q (argile) et N,, (sable), d'apres Meyerhof [2].



b) D'apreés|'Eurocode 7

Le projet d'Erocode 7 propose des relations plus compliquées, fonction de l'aire réduite A de la
surface de base de la fondation qui tient compte des excentrements de la charge dans les deux
directions et les conditions du sol [2]:

-En condition non drainées, pour une charge horizontale H:

i, = o,5ﬁ+ V1-H /A'cu)

-En condition drainées, pour une charge horizontale H paraléle a L et une charge verticale V :

i, =i, =1-H/[V + Ac cotg )

q

io=(,N,-2)/(N,-1)

-En condition drainées, pour une charge horizontale H parallele a B et une charge verticale V :

i, =(, =1-07H/v+Ac coip )°

|, =(1-H/(v+Ac cotg)f

c) D'apres DIN 1054.100

Les coefficients d'inclinaisons des charges d'aprés le DIN 1054.100 [13], sont semblable a
ceux du projet delI'Erocode 7.Les formules données dans lalittérature [14], [13].

d) D'apres SKempton
En conditions non drainées, la pression ultime par laformule de Skempton corrigée pour tenir
compte des coefficients correcteurs :
q, = S, d.i.(z +2), +q, w13
Avec: S : coefficient de forme.
I : coefficient d'inclinaison conforme alanorme 1SO.

i, = 0.5(1+ 1- H,cu)
A

1.6 M éthodes pressiométriques et pénétrométrique : définitions

Les méthodes de calcul pressiométrique et pénétrométrique qui suivent sont celles incluses

dansle fascicule 62-V [7] : Regles technique de conception et de calcul des fondations des ouvrages



de génie civil que sont les régles actuellement en vigueur pour les marchés publics de travaux de
génie civil en France Elles sont issues des résultats de nombreux essais de chargement réalisés par
laboratoires des Ponts et Chaussées, ainsi que de I’ exploitation de données expérimental es trouvées
danslalittérature internationale.

En ce qui concerne les essais pressiométrique et pénétrométrique eux-mémes, on se reportera a
" article spécialisé dans les techniques de I’ ingénieur [2].

1.6.1 Calcul dela capacité portante a partir de |’ essai au pressiometre Ménard :

L’ pressiométrique est un de cisaillement pur. La prissions limite correspond & une
rupture par cisailllement .La Figure 1.13, montre I’analogie a la différence d orientation, entre la

prission limite P; obtenu par un essai pressiométrique et la contrainte de rupture g, du sol [3].

I

NS

a) Essal pressiomeétrique b) Fondation superficielle
Figure 1.13 Anaogie entre le mode de rupture [3].

1.6.1.1 Charge verticale centrée

La formule fondamentale de L Ménard qui donne la contrainte de rupture (capacité portante

unitaire) sous charge verticale centrée est :
q, = q, + K p'ple*

Avec: q; : contrainte de rupture.

q, . Contrainte totale verticale au niveau de la base de la fondation.
p, : Pression limite nette équivalente.
K, : Facteur de portance pressiométrique.
Les valeurs du facteur de portance K jsont données par le Tableau [2].on peut fare les

commentaires suivants concernant ce facteur de portance :

-1l dépend du type de sol.



-IL dépend de la forme de la fondation ou plus précisément, du rapport de dimension en plan

B/L (pour une semelle circulaire ou carrées : B/L=1 et pour une semelle filante B/L = 0).
Remarque

Pour le dimensionnement des fondations a partir du pressiométre Ménard ou pénétrometre
statique le fascicule 62.Titre V [7], définit les catégories conventionnelles de sols données par le
Tableau 1.5, en fonction de la pression limite Bmesurée par le pressiométre Ménard ou de la

résistance de pointe gc mesurée par le pénétrométre statique.

Classe de ol Pressiométre || Pénétrométre g,
p (Mpa) (Mpa)
A-Argiles et Limons mous <0.7 <30
Argiles, Limon B-Argiles et Limons fermes. Y 3.0a6.0
. R R 12420
C -Argilestresfermes a dures. >0 5 >6.0
A-Laches <05 <50
Sables, graves B-Moyennement compacts. 1.0 420 8.0a15.0
C-Compacts. >25 >25
A-Molles <0.7
Craies B-Altérées. 1.0 a25 <50
C-Compacts. >3.0 >50
A-Tendres. 1.5a44.0
Marnes, marno-calcaires >45
B-Compacts.
A-Altérées R
Roches 25a4.0
B-Fragmentées. > 45

Tableaul.5 Définition des catégories conventionnelles des sols[2].

[l faut noter que la méthodes pressiometique, comme d’ autres méthodes a partir des résultats
d’'essais en place, ne distingue pas les notions de court terme et de long terme pour les sols
cohérents, comme c’est le cas pour les méthodes a partir des essais de laboratoire qui S appuis sur
des caractéristiques du comportement élémentaire .Ou intrinséque des sols [2].

L’ approche pressiométrique est de type empirique ou direct, en ce sens qu’elle lie directement le
parameétre cherché (la portance) a la grandeur mesurée (la prission limite), en se basant sur les
résultats d’ essais de chargement ou d’ observations de fondations en vraie grandeur. Elle tient donc
compte implicitement des conditions de saturation et de drainage du sol. Ceci implique

naturellement que I pressiométrique soit exécuté sur le sol dans I’ état ou sera sous |’ ouvrage

[2]



KPmax
Type de sol Expression deKp K pmax se'melle semelle
carée )
filante
ArgileetlimonsA || 54, 005061042 |Pe 1.30 1.10
craiesA i L)B |
. I B)\D, |
Argile et [imons B 0.81+0.35/0.6 + OAI B 1.50 1.22
. I B\D, |
ArgileC 0.8 1+ 0.50/ 0.6 + O.4I E 1.80 1.40
I B\ D,
Sables A 1+ 0.35(0.6+ O.4Ej E} 0.88 1.53
I B\D
Sables et graves B 1+ 0.5({0.6+ 0.4Ej Ee} 2.25 175
I B\D
Sables et gravesC 1+0.80 0.6+ 0'4f Ee 3.00 2.20
. B)D.
CraesB et C 1.3{1+ 0.27(0.6+ 0.4rj E} 2.18 1.83
Marnes, marno- B\D
calcaires, {1+ 0.27(0.6 + 0.4—) —e} 1.68 141
roches altérées L) B
Tableaul.6 Facteur de portance pressiométrique [2].
1.6.1.2 Influence del'inclinaison dela charge
Dans ce cas larelation est remplacée par la relation suivante :
(1.14) d, = Qo + iy K p.Py

Lefascicule 62-V [7] propose les coefficients minorateurs I5ﬂ suivante[2] :

% Charge centréeinclinée sur sol horizontal

Dans le cas d'un charge centrée inclinée de & par rapport alaverticale, on applique pour les
sols cohérents (argiles, limons, marnes), les craies, les marno-calcaires et les roches altérées:

(L15)iyy = 4o(5)
et pour les sols pulvérulents (sables et graves):

(1.16) i6ﬁ = ¢2(5)



Les fonctions ¢4 (8) et ¢, (8) sont données par des abagues [2]. On peut noter que, pour les sol
cohérents, la fonction ¢1(6) est la méme que pour ic dans la méthode “c-¢”.pour les sols
pulvérulents, la réduction est fonction de I'encastrement équivalent relatif DJ B. pour les grands

encastrements, on se' rapprocha de la valeur obtenue pour les sol cohérents.
1.6.1.3 Influence de I'encastr ement

L'influence de |'encastrement de la charge est prise en compte, dans lesrégles
Du fascicule 62-V, par I'intermédiaire de la contrainte de référence q r& appliquée par la semelle au
sol, contraint qui sera comparée ala contrainte de rupture du sol.
Dansle cas de I'utilisation des résultats pressiométrique [2] :
Qg < 1k oPeigs + 0o (L17)

d

74 Coefficient

igﬂ . Coefficient d'inclinaison de la charge.

La contrainte gr& est la contrainte située aux 3/4[2] de largeur comprimée, le sol étant suppose ne
pas réagir aux contraintes de traction sur la partie décomprimée (Figure 1.14) :

_ 3qmax + qmin

; (1.18)

qréf

Omax €t gmin SONt calculés en supposant une réparation linéaire de la contrainte normale a la base de
fondation [2] ,de maniere a équilibrer laforce Q et le moment Qe par rapport au centre.

Pour les semelles rectangulaires, on peut se servir de la méthode de Meyerhof,qui prend en compte
une largeur réduite B-2e, ou e est |'excentrement des charges Q c'est-a-dire la distance de son point

d'application par rapport au centre La contrainte gre&  est alors la contrainte uniforme (Figure 1.14):

Q (1.19)
B-2e

qréf =

Dans le cas ou I'on & également un excentrement e dans la direction paralldle & L, la contrainte
uniforme appliguée est alors:

Q (1.20)

_(B—Ze)(L—Ze') On remarquera que le schéma de la figure 1.14 suppose que les

qréf

diagrammes de contraintes sont plans ou uniformes [2], ce qui n'est pas vérifié dans le cas de
semelles et radiersrigides. 1l sagit, ce pendant d'une hypothese commode et souvent utilisée dans la
pratique.
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Figure 1.14 Définition de la contrainte de référence pour excentrement E.

1.6.2 Calcul dela capacité portante a partir del'essai de pénétration statique (CPT)

Comme pour le pressiometre, laformule générale traduit la proportionnalité semi- empirique

entre larupture du sol par poinconnement sous une semelle soumise a une charge verticale centrée,
et celle provoguée par le pointe du pénétrometre; elle sécrit:

0 =0+ KcO (1.21)

Avec:



g: contrainte de rupture

Qo: contrainte total e verticale au niveau de la base de lafondation (apres travaux).
Jce: éSistance de pente équivalente.

K facteur de portance pénétrométrique.
Lesvaleurs du coefficient de portance K ¢ sont données par les expressions figurant dans le

Tableaul.7 enfonction de la catégorie de sol considérée et de la hauteur d'encastrement

équivalent.
Type de sol Expression de K¢ Kcmax Semelle || K cmax SEMElle
carée filante
Argileet limons A et B, [ B\1D 0.60 0.49
craesA 0.32/1+0.35 0.6+ 0'4f E‘*
Sables A r B\ D 0.26 021
0.14/1+0.35 0.6+ 04— | | =
L L)| B
Sables et graves B B\ID 0.25 0.19
0.111+0.50 0.6+04— ||—=
L)] B
Sables et graves C [ BYID 0.24 0.18
0.08/1+0.80 0.6+ 04— || =
L L)|B
CraiesB i B\ID 0.29 024
0.17|1+0.27 0'6+0'4f —e

Tableau 1.7 Facteur de portance pénétrométrique [2].
1.7 Conclusion

Une fondation superficielle est une fondation dont I'encastrement D dans le sol n‘excéde pas
quatre fois la largeur B. Le mécanisme de rupture et de distribution des contraintes sous la

fondation dépendent généralement de la nature du sol.

Un projet fondation superficielle correct doit répondre aux préoccupations des suivantes:
Lafondation doit exercer sur le sol des contraintes compatibles avec |a résistance alarupture de
celui-ci, c'est le probléme de la capacité portante. Le probléme de la capacité portante seratraité en

détaille dans le chapitre un.

Le tassement de la fondation doit étre limité pour éviter le basculement ou la ruine de
I'ensemble et pour empécher |'apparition des fissures localisées qui rendraient I'ouvrage inutilisable.



La détermination de force portante des fondations est I'un des problémes les plus importants

de lamécanique des sols.

Les méthodes classiques qui existent, pour la détermination de la capacité portante sont basées
sur I'équilibre limite utilisent des hypothéses simplificatrices et souffrent de quelques difficultés et
critiques. Toutes ces difficultés et critiques font appelle a d'autres techniques pour résoudre ce
probléme.

Quelques solutions numériques ont résolu le probléme de la capacité portante en tenant
compte |'influence de larugosité et de la non associativité. et qui nimpose pas la direction des plans
de rupture, au contraire, ces méthodes permettent de vérifier le mécanisme de rupture sous la
fondation. Elles sont d'un emploi peu courant a cause de leur complexité de mise en ceuvre, elles
sont cependant en train de se généraliser.

On sintéresse a I'estimation numeérique de la capacité portante en utilisant un code de calcul

numérique plaxis.



Chapitre 2
Lois de comportement et modelisation des sols



Chapitre 2

2. Loisde comportement et modélisation des sols

2.1 Introduction

Dans toute étude géotechnique, la modélisation est une étape décisive qui conditionne la
qualité des analyses de diagnostic ou de prévision du comportement des sols et des ouvrages. Un
modele n'est pas seulement une série d’ équations représentant le comportement physique ou
meécanique du sol, ¢’ est aussi une représentation géométrique de I’ espace, qui délimite les couches
ou volumes occupés par chaque matériau (sol, roche, eau, béton, métal, géosynthétiques, etc.) et
précise la place des conditions aux limites et des interfaces, avec leurs conditions de contact.

Les modéles utilisés dans les études de mécanique des sols sont tres divers.les méthodes de
calcul classiques admettent en général des géométries simplifiées (couche de sol homogene, massif
semi-infini) et réduisent souvent le comportement du sol a des relations unidimensionnelles (théorie
de la consolidation) ou bidimensionnelles planes (calculs de stabilité de pente, souténements) ou
axisymétriques (réseaux de drains ou de colonnes, pieux, galeries de tunnels). Les calculs
tridimensionnels sont limités aux équations de I’ élasticité linéaire pour les fondations superficielles
et a certaines études d' écoulements.

Les relations entre les forces ou contraintes et les déplacements ou déformations sont souvent
linaires et isotropes pour les calculs de déformations, et de type « rigide plastique » pour les
calculs de stabilité. Les progres des ordinateurs et des méthodes d’ analyse numérique permettent de
dépasser les limitations géométriques et rhéologiques des méthodes de calcul traditionnelles et
d’ aborder I’ é&ude de problemes aux géométries et lois de comportement complexes, combinant les
concepts classiques de compressibilité, de consolidation primaire et de compression secondaire, de
résistance au cisaillement, d’ états limites de poussée-butée ou de portance. Cette approche globae
passe par la définition d’ une loi de comportement spécifique a chaque type de sol et par I’ utilisation
de techniques numeériques appropriées.

Le développement de ces lois de comportement (ou modél es rhéologiques) s appuie ala fois
sur les schémas théoriques de la mécanique des milieux continus (élasticité, plasticité, viscosité et
leurs combinaisons) et sur les résultats d’ études expérimentales en laboratoire et en place. Suivant
I”influence dominante, on peut ainsi obtenir soit des lois trés complexes, qui cherchent a reproduire
les moindres fluctuations des courbes expérimentales, soit des modéles plus simples qui se limitent

alareprésentation des aspects essentiels du comportement des sols réels| [14].



2.2 Loisde comportement usuelles
2.2.1 Généralités

Les lois de comportement utilisées couramment par les ingénieurs sont des lois
élastoplastiques parfaites composées d’' une élasticité linéaire isotrope ou anisotrope, d'un critére de
plasticité et d’un potentiel plastique. Les principaux critéres de plasticité employés pour décrire la
rupture des sols sont présentés dans le tableau 1, ou les invariants de contraintes sont définis par les

rel ations suivantes :

. Ogtoy,+0,

P = 3

Et

. T\ , T\ . T\
N 2 R ) R L A I S e
2.2.2 Loi de comportement de Mohr-Coulomb

Cette loi éastique parfaitement plastique est utilisée pour décrire de maniére approchée le
comportement des sols pulvérulents (sable), des sols cohérents a long terme (argiles et [imons) et de
certaines roches. Laloi de Tresca, qui est un cas particulier de laloi de Mohr-Coulomb, est utilisée
pour |’ étude des sols a court terme.

Dans |I'espace des contraintes principaes effectives (c'1, o', o'3) la surface définie par la
fonction de charge F est une pyramide de section hexagonale ayant pour axe la droite d’ équation :

c'1=06"2= 0’3, L’équation de la surface de charge est la suivante :
F (d) = [o'1-06'3|=(c'1+6'3) Sing'—2C" cos¢' =0 (2.0

ou ¢'; et o'; représentent les contraintes principales extrémes (¢'; > o', > 6’3 avec la convention de
signe suivante : les compressions sont comptées positivement).
Le potentiel plastique s écrit, en fonction des contraintes principal es extrémes :

G (o) = |c'1- 03| (c'1+0'3) siny (22)

Lorsque les angles ¢' et y sont égaux, la régle d’ écoulement est dite associée. La partie élastique
du comportement est définie par I’ éasticité linéaire isotrope de Hooke. Au total, la loi de Mohr-
Coulomb comprend cing paramétres mécaniques : E ' (module d' Young), v ' (coefficient de
Poisson), ¢’ (cohésion), ¢' (angle de frottement) et v (angle de dilatance). Lorsgue ¢' = 0° et = 0°,
laloi est appeléeloi de Tresca.

Les paramétres de la loi de Mohr-Coulomb sont déterminés couramment a partir des résultats
d’essais de laboratoire (par exemple, oedométre et appareil triaxial pour un sol). A cause de la

particularité de I'essai triaxial en compression (¢', = o'3), deux surfaces de charge se trouvent



simultanément activées : cet état est appelé régime d'aréte. Un calcul simple montre que les

déformations plastiques vérifient larelation suivante [14] :

de?,  —-2siny
b1 g (2.3)
def 1-siny
Laquantité 128'% caractérise la variation de volume au cours de la phase plastique ; pour cette
—Siny

raison, I’angle y est appelé angle de dilatance.

La figure 2.1 représente la modélisation d'un essai triaxial de compression par la loi de Mohr-
Coulomb et indique les relations qui existent entre les paramétres E ’, v ', c ', o' €t y, et les
différentes pentes de la représentation théorique. La valeur des paramétres se déduit d une
identification entre cette représentation et les résultats des essais reportés sur les mémes
diagrammes. Cette figure montre également qu’il y a cing inconnues pour quatre équations. |l faut
donc au moins deux essais triaxiaux pour déterminer tous les parametres. En général, trois essais
sont réalisés a différentes pressions de confinement.

En mécanique des sols, la cohésion ¢’ et I’angle de frottement ¢ sont traditionnellement calculés

dans le plan de Mohr (o', 7) a partir des états de contraintes a la rupture, estimés pour chague essai

triaxial.
| Typedecritéres || Formule mathématique | Paramétres || Typedesol
Tresca |61 -0, | _2Cu Cu A;"glles o
imons
o g o - K Laplupart des
Mohr-Coulomb |al 02| sing (0'1 + 03) 2C cosp Cetp sols along terme
. Sable et Argiles
Druker-Prager q-Cp -« Keta along terme
Matsuoka- ﬁ_
Nakai[27] ] K K Sables
f m 2
Lade[14] (Lj (27—%]% K etm Sables
patm 3

|, =0,+0,+0,l,=0,0,+0,0,+0,0,l,=0,0,0,

Tableau 2.1 Critéres de plasticité usuels pour les sols
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Figure 2.1 Modélisation d'un essai triaxial de compression par laloi de Mohr-Coulomb.
2.3 Exemples de lois de comportement évoluées
2.3.1 Modelesde Cambridge (ou modéles Cam Clay Originale)

Roscoe et al. [37] furent les premiers a établir, a |’ Université de Cambridge (Royaume-Uni),
des relations générales de comportement des sols fondées sur la théorie de I’ élastoplasticité avec
écrouissage et sur |’ analyse des résultats de différentes études expérimental es (essais oedométriques
et triaxiaux). Les modeles développés, connus sous le nom de« modeles Cam-Clay », sont destinés

essentiellement & décrire le comportement des argiles reconstituées en laboratoire.

Ces modéles sont basés sur quatre éléments principaux : I'étude de I’essai de compression
isotrope, le concept d’ état critique, une relation contrainte-dilatance et la regle de normalité pour la
déformation plastique [14].
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Figure 2.2 Modélisation d’un triaxial de compression par laloi de Mohr-Coulomb

2.3.1.1 Etude de |’ essai de compr ession isotrope
. o : . 1
Dans le plan (e, In p) [ou e est I'indice des vides et p la pression moyennengaijéij], la

représentation des résultats d'un de compression isotrope met en évidence des courbes qui

peuvent étre assimilées a des droites (figure 2.2) :

e unecourbede consolidation vierge, dite courbe A, qui décrit le chargement au cours de |’ essai

e une courbe de déchargement-echargement, dite courbe k, qui schématise un cycle de
déchargement-rechargement. Par construction, cette courbe représente le comportement

élastique non linéaire au cours de I’essai. Les courbes A et k sont définies par les équations

suivantes :
courbel :e=¢e —Aln P
Py
et (2.9
courbek:e=¢e” -k In£
P

Ou e et €” correspondent aux valeurs obtenues pour une pression de référence ps (en général égale

alkPa) ; A et k sont deux parametres du modele.



Lafigure (2.2) montre que la quantité € évolue au cours du chargement et qu’ elle est liée alalimite
du domaine délasticité actuel. Cette quantité peut donc étre utilisee comme parametre
d’ écrouissage dans la description de I’ de compression isotrope.

2.3.1.2 Notion d’ état critique

Par ailleurs, I'analyse des résultats d'essais triaxiaux de cisaillement sur des argiles
reconstituées a montré qu’au moment de la rupture (lorsque le palier d’ écoulement est atteint), le
matériau se trouve dans un état dit critique et caractérisé par :

e un rapport de contraintes constant : M = g/p
e |'absence devariationsdevolume: de,, =0

vol
e unecourbed état critique dansle plan (g, In p) de pente A.

Ou M est un paramétre du modéle, p la contrainte moyenne et q le déviateur des contraintes.

L’ étude expérimentale montre également que, dans le plan (e, In p), la courbe d' état critique est une

droite approximativement paralléle ala courbe de consolidation isotrope.
2.3.1.3 Equations des modé& es Cam-Clay

La plasticité est décrite a partir d'une relation contrainte-dilatance déduite de I’analyse des
résultats d’ essais triaxiaux de compression a pression moyenne constante et a rapport de contraintes
fixé (tableau 2). L’intégration de cette relation différentielle fournit I’expression du potentiel
plastique G (p, g, pc) et I’ application du principe de normalité donne celle de la surface de charge F
(. @, Pc) =G (P, G, Pc)-

Deux versions successives du modele Cam-Clay ont été proposées.

Le modele origina a permis de décrire de maniére qualitative les phénoménes observés
expérimentalement. Mais, pour des chemins proches de |’axe de compression isotrope et des

rapports de contraintes faibles, ce modéle prédit des déformations déviatoriques def trop fortes.

Pour cette raison, la loi d’écoulement (ou relation contrainte-dilatance) a été modifiée par Burland
et Roscoe [3].

La contrainte p. est en fait la « constante » qui provient de I'intégration de la relation
différentielle contrainte-dilatance. P: est aussi la contrainte isotrope qui correspond au point
d’intersection de la surface de charge avec |’ axe de compression isotrope, limitant ainsi le domaine
d’ éasticité actuel (figure 2.3) ; cette pression peut étre considérée comme le parametre qui
commande |’ évolution de la surface de charge, donc I’ écrouissage

La relation d écrouissage liant I’indice € et la contrainte p. S obtient en considérant les
courbes A et kau point pc (figure 2.4).



Par construction, les points C; et C, appartiennent a la droite d’ état critique et les points V, et V5 a
ladroite de consolidation isotrope.
Considérons un chemin de contraintes quelconqueAyA;A,, ol Ay est un point initialement dans le

domaine élastique, A est sur la surface de charge initiale et A, sur la surface de charge qui évolue.
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Figure 2.3 Surfaces de charge des modeles Cam-Clay dans e plan (p, q)

Ces points occupent dans le plan (p, q) les positions decrites sur lafigure 2.4 :

)=, 2in P:lv2)

1

et (2.5)

ety ) ki PV2)e
ev,)=e(v,)-ki o

Il vient alors;

Soit une relation générale du type :
Pe
e—€ =(1-k)n—=
P

Cette derniére relation constitue la relation d'écrouissage. Par ailleurs, I'indice des vides

incrémental de® peut étre relié a la déformation volumique plastique dg P, [44] ; en effet, par

vol



définition,e=¢g, —(1+ eo)g\,oI , OU & est I'indice des vides initial, lié al’ état de contraintes initiales
dans le massif. Cette relation n’ est valable qu’ en petites déformations. En décomposant I’ indice des

vides e en une partie élastique e° et une partie plastique €’ , puis en différenciant, il vient :

(2.6) de®=-(1+e,)ded,

(2.7) de® = —(+e, el =—(/l—k)c:§—°

M odéle Cam-clay Relation contrainte dilatance Potentiel plastique G(p,q,Po)
Et surface de la charge(p,q,pc)
q P
d G(p,q,p.)=—-In—==0
Version Originale d(ZVOI =M —% (P.a.p.)= Mp P
’ F(P.a,p.)=G(p.q,p.)
2
20 e
———+1-—=0
Version modifiée Aoy _ P GlpaPe)= 7 1
dzd 22 F(p.g p.)= G(pq p.)

Tableau 2.2 Expression de larelation contrainte —dilatance, de la surface de charge et du potentiel

plastique en fonction de I’ état de contrainte et de I’ état d’ écrouissage pc
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Figure 2.4 Représentation de |’ écrouissage pour e modéle Cam-Clay



L’ évolution de I’ écrouissage est alors gouvernée par larelation :

d&=1+e0dgp (2.8)
pc /’L—k vol

L’ élasticité associée aux modéles Cam Clay est une élasticité non linéaire isotrope, qui se généralise
sous laforme tensorielle suivante :

dgg‘z—( K +§do0”— k_ds
1+e0 2

Ou G désigne le module de cisaillement et 6ij , le tenseur de Kronecker.

Nota : par souci de simplicité, de nombreux modélisateurs ont linéarisé la partie élastique lors de
I’introduction des modeles Cam-Clay dans un code de calcul par la méthode des éléments finis.
Cette modification conduit a un autre modele et les conséquences sur la détermination des
paramétres (autres que celui caractérisant la rupture) et leur signification réelle ne sont pas

negligeables. Il faut alors adapter |a détermination des parametres au modéle choisi.
2.3.1.4 Détermination des parametres du modéle Cam-Clay modifié

Le modéle Cam-Clay modifié comporte six paramétres : M, 4, k,ei, p1 €t G (voire E et v), et
trois parametres caractérisant I’ état initial du matériau ( e, po, o). Les parametres du modéle Cam-
Clay modifié peuvent étre déduits de résultats d’ essais triaxiaux (drainés et non drainés avec mesure

delapression interstitielle) et oedométriques classiques (tableau 3).

\ Paramétres I Principe de la détermination
0, Por o Détermination a partir de I'état d_es contraintes i_nitiqle et des r_ésqltats
’ d'essais de compression i sotrope triaxiaux.
GlouEety) Détermination aprés les résultats d'essai s triaxiaux cgmportant des
déchargements.
Détermination a partir d'essais de compression isotrope en représentant
k0,0 (6,In p)les résultats dans le plan
Ou a partir des résultats opioidergiques classique .La pression de
référence p, est souvent choisie égale a 1kpa.
Détermination a partir des contraintes correspondant ala rupture dans
les essais triaxiaux de cisaillement et reportéesdansle plan (p,q)
pour un essais de compression,le paramétre M est relie al'angle de
M frottement interne du sol par larelation:
M = Bsing_
3-sing

Tableau 2.3 Détermination des paramétres des modeles Cam-Clay

L’ analyse des travaux cités par Duncan [7], pour la modélisation de la consolidation autour des

ouvrages de géotechnique construits dans des sols compressibles, montre que les modeles de type



Cam-Clay sont toujours de nos jours les plus utilisés. Cela provient sans doute de la facilité de leur
implantation dans un code de calcul par ééments finis, du nombre réduit de paramétres et de leur
détermination simple a partir des résultats de quelques essais classiques de mécanique des sols

(essais oedométriques et triaxiaux).

2.3.2Modéelede Driicker-Prager
2.3.2.1 Description du modéle
Dans |'espace des contraintes principales (s,,0,,0,) |a surface de rupture est un cone a

base circulai re d'éguation :
F(Gij)z\/z(ﬁij )—ocll—k: 0

Ou J, (c;) est le déviateur des contraintes et 1, la trace du tenseur des contraintes. Le
potentiel plasti que sécrit :

Glo) =3k (o) -1, 2.9)

La partie élastique du comportement est définie par I'élasticité linéaire isotrope de
Hooke. Au total, le modele comprend cing paramétres : E (modul e d'Young). v (coefficient de
Poisson), o, B et k , ,etk. Lorsque o =0et f =0, laloi est appelee loi de von Mises, et le
cone dégénere en cylindre dans l'espace des contraintes. Les paramétres sont déterminés
couramment a partir des résultats d'essai s de laboratoire.

(oedomeétre et apparei| triaxial). La figure 2.5 représente la modéli sation d'un essai triaxial de

compression par la loi de Driicker-Prager. La valeur des paramétres se déduit alors d'une
identi fication entre cette représentation et les résultats des essais reportés dans les mémes
diagrammes. Comme pour le modele de Mohr-Coulomb, il faut donc au moins deux essais

triaxi aux pour déterminer tous les paramétres

rr;-rr-l

|

Figure 2.5 Modélisation d'un essai triaxial de compression par laloi deDriicker-Prage



2.3.2.2 Valeursdes parametr esdu modélede Dr iicker-Prager

Il est fréquent d'exprimer les parametres de Driicker-Prager o, 8 , €t ken fonction de ceux
de Mohr-Coulomb ¢, p et ¥ Des relations différentes sont obtenues selon I'essai considéré.
Par exemple, dans le cas dune compression triaxiale (6, = o3 €t 6, >0,;) les deux critéres
Sécrivent respectivement:

0,03
J3

En supposant ces éguations vérifiées pour tout champ de contraintes respectant les

o,-0,—(c,+0,)sinp-2ccosp =0 et —(0, +20,)a —k=0

conditions de l'essai , il est facile d'en déduire les relations existant entre les parametres. On peut
procéder de méme pour d'autres chemins de contrai ntes ou de déformations (tableaux 2.4 et

19). Une attenti on particuliere a été accordée au cas de déformation plane.

Type d'essai a K B
C-om.pr&es on 2sing 6cCcose 2sing
triaxiale 1/Z‘(B—Sin(p) 1/:{3—Sin(p) 1/:{3—Sin(p)
o, .0, =0, =condarnte
Extension triaxiale 2snge 6Cccose 2sing
o, =0, 6, =consarte V3d3+sinp) V33+sing) J33+sing)
Déformation plane : sin(p‘/3+sin2y/ ccos/9 1 3sn’y tany
&, =0(cas général) V3(3+singsiny) 3+sinpsiny VO+12tany
Déformation plane : tany K tany
gZZO(Si(p:[//) \¢9+12tan21// v9+12tan21// v9+12tan21//

Tableau 2.4 Paramétres de Drucker-Pregure en foncti on de ceux de Mohr Coulomb

Type d'essai c sing siny
Compression
L /3K 3+/3a 3\/§ﬂ
triaxiale 21+ V3a - 6a’ 2+ J3a 2+ /3
o, .0, =0, =condante
Extension triaxiale V3 3V3x 338
_ Vi- VBo — 6a? _ 2- 3,
0, =0, 0, =congarte 2V1- ¥3a - 6a® 23 ’
Déformation plane : x ), 3a\1-35° h-3p? 3p
¢, =0(cas générale) Jl‘ Lot 4T gt 1-3af 1-3p°

Tableau 2.5 Paramétres de Mohr Coulomb en fonction de ceux de Drucker- Prager




L'expression du critere de Drucker-Prager améne également la remarque suivante: les
angles de frottement en compression sont limités a des valeurs faibles. En effet, I'angle de
frottement maximum que le matériau peut donner en extension est de 90°, d'ou, en reportant
dans I'éguation du critere, la valeur de a et 13 = 0. A partir de ces valeurs, on peut calcul er
I'angle de compression maximale, soit environ 37°. Cela signifie que I'angle de flottement ne
peut dépasser cette valeur en compression triaxiale. Or, notamment dans le cas des sables, de
nombreux résultats expéri mentaux démontrent le contraire. 1l convient donc d'utiliser ce critere

avec précaution.
2.3.2.3 Exempl es de modéles éastopl astiqu es avec écroui ssage

Drucker, Gibson et Henkel RU 57J furent les premiers a considérer les sols comme des
matéri aux élastoplasti ques écrouissables. Ils postul érent I'existence d'une surface de rupture
analogue a celle de Mohr-Coulomb, mais fermée par une seconde surface, appelée « cap »,
susceptible de se mouvoir le long de |'axe des compressions isotropes. Cette loi de
compor tement a donné naissance a une famill e de modeles, connue sous le nom de « cap-model
». Chacun a été développé en considérant une surface de rupture fixée et fermée par une
seconde surface écrouissable (figure 2.6). La déformation plastique volumique gouverne le
mouvement du « cap » selon une loi d'évolution empiri que. Un des reproches que I'on peut faire
a ces modeles est qu'ils admettent en général une regle d'écoul ement associée, ce qui est en

désaccord avec les observations expéri mental es.

Dricker-Prager

— e

st Afisps

R ) A

Figure 2.6 Surface de charge pour un modele de type«cap model »[ DES 48]



2.4 Conclusions

Le comportement du sgquelette solide des sols peut étre décrit de maniere relati vement
satisfaisante par une loi de comportement élastoplastique avec écrouissage. Le tableau 2.4
résume, selon la nature et I'état du sol, les Caractéristiques de comportement et les modeles de

calcul utilisés couramment dans la modéli sation par ééments finis des massif s de sol saturés.

La validation d'un modéle sur des résultats de laboratoire n'est cependant pas suffisante pour
lui assurer une quelconque utilité pour le calcul des ouvrages. Le test des lois de comportement a
I'échelle des ouvrages est indispensable avant les applications aux projets. Ce type de validation

nécessite leur programmation préalable dans un logiciel de calcul par éléments finis.

Toutefois, les conditions de mise en ceuvre deslois élastoplastique évoluées (nombre élevé de
paramétres a déterminer, types d'essais a réaiser, signification physique des parametres, lois de
chargement adaptées, état initial, degré dhomogénéité des terrains) les rendent bien souvent
impraticables sans | aide d'un spécialiste en rhéologie. Les ingénieurs chargés d'une étude préférent
alors utiliser des lois élastoplastique plus anciennes, comme celle de Mohr-Coulomb ou le modéle
Cam-Clay modifié, qui font appel a des données familiéres et facilement accessibles, méme si leurs

résultats sont parfois un peu éoignés de laréalité.

Mais il ne fait pas de doute que, bien maitrisées et bien employées, les lois élastoplastique
avec écrouissage apportent une aide précieuse et réaliste pour la compréhension des mécanismes de
déformation des massifs de sol. La principale condition est que les valeurs des paramétres puissent
étre déterminées comme il le faut. Ceest ce probléme de « mise en oeuvre » & partir des essais
disponibles et le manque de confrontations avec des mesures sur ouvrages qui font que ce type de

model e demeure encore souvent du domaine de la recherche ou des calculs exploratoires.
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Chapitre 3

3. Présentation du codede calcul PLAXIS

3.1 Introduction

Le code de calcul par éléments finis PLAXIS a été développé en premier lieu a I’ Université
Technologique de Delft (TUD) en 1987. Dans les années suivantes, ce code, initialement réalise
pour analyser les digues en sols mous (argileux), a vu un champ d application se développer
largement afin de pouvair traiter différents types de problémes géotechniques. || permet d analyser
des problemes élastiques, éastoplastiques, élastoviscoplastiques en 2D ou 3D.

Les ééments finis PLAXIS représente certainement un optimum actuel sur les plans
scientifiques et pratique en I’ analyse pseudo-statique 2D. Scientifiquement, ¢’ est un outil d’anayse
non linéaire en élastoplasticité non standard (5 parameétres), avec prise en compte des pressions
interstitielles (et méme consolidation linéaire), doté de méthodes de résolution et d’algorithmes
robustes, éprouvés, ains que de procédures de choix automatique évitant des choix délicats a
I’ opérateur peu averti. Bien que tres fiable sur le plan numérique, le code fait appel a des ééments
de haute précision (triangle a 15 noeuds). Du point de vue pratique, le systéme de menus
arborescents a |’écran rend I’ utilisation souple et agréable, car |’opérateur ne s encombre pas
I’ esprit outre mesure. Le recours aux manuels devenant rare, ceux-ci sont de volume réduit, faciles a
consulter. L’ ensemble des options par défaut (conditions aux limites) rend la mise en données aisée
et rapide. Enfin, les options simplifiées (initialisation des contraintes, pressions interstitielles)
permettent d'aller droit au but (prévoir le comportement d'un ouvrage), quitte a réaliser
ultérieurement, avec le méme code et les mémes données, un calcul affiné.[8].

3.1.1 Options par défaut, Solutions approchées

Le systéme d’ options par défaut et de solutions approchées spécifiques, qui est un des fers de
lance de I’ outil de projet pour la géotechnique, est destiné a faire gagner du temps a |’ opérateur, a
lui éviter de devoir faire des choix tracassant, et enfin a améliorer la convivialité du logiciel. Ce
systeme est inséparable de traitement a partir d'un menu arborescent. Chagque branche du menu est
évidemment figée, car elle réalise une tache précise, bien définie, mais la diversité des branches en

fait globalement un outil extrémement souple.

Les options par défaut commencent dés le maillage : I opérateur peut bien entendu spécifier

un maillage tres détaillé, mais si seules les grandes lignes de celui-ci importent, le détail des



ééments, agencé de maniére optimale du point de vue numérique, sera entierement généré par le
logiciel apartir d un petit nombre de noeuds-clé, avec contréle permanent al’ écran. Le meilleur est
d ailleurs en cours de refonte en vue d’ accroitre son efficacite.

De méme en ce qui concerne les conditions aux limites en déplacements : s cellesci sont
complexes, I'ingénieur devra en spécifier les subtilités d’ une maniere précise, face de bloc par face
de bloc. Par contre, si elles ont un caractéere standard (vecteur déplacement nul ala base du domaine
étudié et vecteur déplacement horizontal nul sur les faces latérales), |’ application peut étre réalisée

automatiquement (par défaut) a partir de menu avec contrdle immédiat du résultat al’ écran.

L’ application des contraintes initiales dues au poids des terres réalisée de maniere exacte par
activation du multiplicateur de chargement relatif au poids propre. Par contre, s comme bien
souvent en géotechnique on connait ou on sait estimer un état KO donné, celui-ci peut étre spécifié
directement. Dans ce cas, le massif est souvent en |éger déséquilibre (incompatibilité entre KO et les
autres caractéristigues mécaniques). Le menu permet alors, par un chargement fictif nul, de
rééquilibrer le massif, puis de réinitialiser a zéro le champ de déplacement de maniére a prendre
comme nouvelle origine I’ état du matériau apres application de la gravite.

L option KO est particulierement intéressante -et réaliste- dans le cas d un modele hétérogéne de

surface libre presque horizontale (paroi moulée dans un sol mou par exemple).

Les pressions interstitielles ont été I’objet d'un soin particulier dans PLAXIS : pour qui
souhaite faire un calcul précis du champ de pressions interstitielles en régimes permanent ou
transitoire, c'est possible grace au module d’ écoulements en milieu poreux. Mais bien sir, cette
opération demande du temps (d opérateur et de machine). Si la nappe phréatique est proche de
I” horizontale, dans ses états initial et final, on sait que la pression hydrostatique ; si I’ on adopte ce
champ de pression approché, les calculs deviennent tres simples puisqu’il s agit seulement de
manier les variations de la poussée d' Archiméde ; PLAXIS offre cette possibilité qui souvent trés

appréciable.

La conduite des calculs non linéaires constitue un autre exemple de la souplesse d’ utilisation
gue procure ce logiciel : I’ opérateur peut évidemment faire lui-méme ses choix de taille d’ étape de
chargement, de nombre d’ étapes, de rigidité d’interface, de méthode de résolution,... ; S'il ne désire
pas assumer ces choix, le logiciel peut les décider a sa place, compte tenu de |’ expérience des
numériciens en la matiére. Pour les calculs de consolidation, réalisés en différences finies explicites
sur le temps, le choix du pas de temps peut également étre décidé par |’ utilisateur, ou bien calculé

dans |’ option par défaut, selon les critéres numériques connus.



L e coefficient de sécurité est une notion un peu magique en géotechnique, puisqu’il résume en
une seule information une quantité considérable de données. L’ approche classique éval ue également
ce nombre selon lathéorie de I’ équilibre limite, supposant une réduction proportionnelle généralisée
de la résistance mécanique des matériaux impliqués, ce qui ne constitue manifestement pas un
scénario réel de rupture. C'est la méme approche, adaptée aux éléments finis élasto- plastiques, qui
préside a I’évaluation du coefficient de sécurité dans PLAXIS. Le critéere de rupture est ici
qualitatif, et laissé al’ appréciation de I’ observateur ; en tout état de cause, il est fondé sur le niveau
de déplacement d’un point de contrdle lié al’ ouvrage étudié. Le champ de déplacement obtenu est

évidemment tut afait fictif.

Un calcul en déments finis fournit une masse imposante de résultats : des résultats directement
utiles au projeteur : déplacement, contraintes, pressions interstitielles a un stade donné du
chargement, et des résultats plus mathématiques concernant le déroulement du processus de calcul
proprement dit. C'est également un systeme de menu arborescent qui permet de sélectionner les

informations souhaitées. [8]
3.2 Méthode des éléments finis en géomécanique
3.2.1 Introduction

L’évolution de la technologie améne I'ingénieur a réaliser des projets de plus en plus
complexes, colteux et soumis a des contraintes de sécurité de plus en plus séveres. Pour réaliser ces
projets et vu la complexité des méthodes analytiques de la résistance des matériaux (RDM),
I"ingénieur a recours aux méthodes qui lui permettent de simuler le comportement des systemes
physiques complexes. Conditionnée par les progrés effectués dans le domaine informatique et les
acquis des mathématiques dans la théorie de I’ énergie, des méthodes d’ approximation, la méthode
des éléments finis (MEF) est devenue éventuellement la plus performante des méthodes numériques
vu son grand champ d application ou elle est utilisée dans de nombreux secteurs de I’industrie :

aérospatiale, nucléaire, génie civil, construction navale mécanique, technique offshore, etc...

La MEF est donc une technique récente a caractére pluridisciplinaire car elle met en ceuvre
les connaissances de trois disciplines de base :
e La mécanique des structures : élasticité, résistances des matériaux, dynamique plasticité,
etc.

e L’analyse numérique : méthodes d' approximations, résolution des systémes linéaires.



e L’informatique appliquée : technique de développement et de maintenance de grands
logiciels.

3.2.2 Conceptsde base

La MEF consiste a remplacer la structure physique a étudier par un nombre finis d’' é éments
ou de composants discrets qui représentent un maillage. Ces éléments sont liés entre eux par un
nombre de points appelés noeuds. On considere d'abord le comportement de chague partie
indépendante, puis on assemble ces partie de telle sorte qu’on assure I’ équilibre des forces et la
compatibilité des déplacement réel de la structure en tant qu’ objet continu.

La MEF est extrémement puissante puisqu’ elle permet d éudier correctement des structures
continues ayant des propriétés géométriques et des conditions de charges compliquées.
Elle nécessite un grand nombre de calculs qui, cause de leur nature répétitive, S adaptent

parfaitement ala programmation numérique.
3.2.3 Lesédémentsfinis et la géomécanique

Il existe une grande analogie entre le développement de la résistance des matériaux (RDM) au
19eme siecle et celui de la méthode des éléments finis (MEF) aujourd hui. La RDM avu le jour
gréce a des hypotheses cinématiques judicieuses (ligne moyenne et déformation linéaires dans la
section d’ une poutre droite) qui ont permis de simplifier considérablement I’ élasticité. De méme, la
MEF courante, formulée en déplacements, est née a partir d hypotheses cinématique locales (le
champ de déplacement d'un solide est continu par morceau ou par éément) ; c'est localement un

polyndme de faible degré par rapport al’ espace
LaRDM continue bien sOr a exister, fécondée par la MEF, et la MEF continue a se dével opper
gréce aux progres permanents sur les lois de comportements, et dans le domaine informatique [8].

3.2.4 Formulation dela MEF en géomécanique

Nous présentons ci-apres un bref rappel de |’ écriture de la MEF, sous sa forme la plus simple
(pour un solide drainé), lors d’ une étape de chargement statique non linéaire ; au demeurant, cette

présentation est extrémement classique. [9]

L e principe des puissances virtuelles permet d’ écrire |’ équilibre exact du solide occupant le

domaine Qquelle que soit saloi de comportement figure (3.1).



]:8 (o,-0, T[u —f,,)dQ+ ]:u*(tn —tn’_lbl“ .. (3.1).
Q Q T'c

Vu': Déplacement virtuel cinématiquement admissible sur I’ étape de chargement n, avec:

u : vecteur déplacement réel (petits déplacements).
u': Vecteur vitesse virtuelle.

o : Pseudo-vecteur contrainte (réelle).

¢ . Pseudo-vecteur déformation (réelle).

¢ Pseudo-vecteur vitesse de déformation virtuelle.
f: Vecteur force de volume.

t: Vecteur contrainte ou forces de surface sur lapartie I'_ de lafrontiere

I' de &. (Conditions aux limites en contraintes).
Conditions aux limites aux déplacements (u=u) sur le complément de I, (r=r,ur,)
Indice n: relatif al’ étape de chargement numéro n (dont la solution est inconnue).
Indice (n-1) : relatif al’ étape de chargement précédente numéro n-1 (dont la solution est
parfaitement connue).

T x : Transposé de lamatrice X.

L’ espace est discrétisé en ééments ayant en commun ou en propre des noeuds
figure (3.2).

Figure3.1 Actions agissant sur le domaine Q.

Lesinconnues de |’ étape de chargement sont :

e D’une part le champ de déplacement nodal en fin d’ étape n (inconnues
Principales).

e D’autre part les chemins de contraintes au cours de I’ éape de chargement n

(Inconnues liées aux inconnues principal es).



Figure 3.2 Domaine Q discrétisé.

3.2.5 Remarques

1. 1l s'agit d’un probleme formulé en contraintes totales. Si I’ on désire traiter la consolidation ou un
écoulement de fluide interstitiel, d’autres variables (pression interstitielle, vitesse débitante,
perméabilité,...) sont a ajouter aux précédentes, et le bilan de masse doit étre écrit. Cette formulation
est classique.

2. Si I’on est en présence de deux solides (sol et pieu par exemple), la MEF fait apparaitre des
intégrales supplémentaires de surface, impliquant des éléments spéciaux (d'interface), au sein
desquels le déplacement relatif entre les deux solides remplit le role joué par les déformations dans
les solides. Ces éléments mettent en jeu un comportement « d’ interface ».

3. Il arrive qu’'on associe RDM et solide volumique, lorsgu’ on traite un probléme impliquant des
pal planches ou des parois moulées ; ceci conduit a une économie de degrés de liberté (composantes
de déplacement) et donc de mémoire et de temps de calcul ; des variables de rotation sont aors
mobilisées, mais le processus de mise en équation et les ééments résultants restent trés voisins de
ceux qui ont été évoqués plus haut.

4. On utilise en général une méthode directe classique de résolution de systemes algébriques
linaires (Gauss par exemple) ; il peut arriver qu on doive faire appel & des méthodes plus
performantes lorsqu’ on approche des charges limites ; le chargement est alors lui-méme adapté afin
d’ évaluer au mieux lacharge limite.

5. Un agorithme non linéaire peut diverger. Pour éviter ce désagrément, et ne pas perdre le pas de
calcul en cours, il convient d appliquer des étapes de chargement de taille judicieusement choisies,

ni trop grandes (divergence), ni trop petites (temps de calcul pénalisant). [9]



3.3 Quelquesrappels d’édastoplasticité en Géomécanique
3.3.1 Comportement édastique

C’est celui d’un ressort lorsqu’ on supprime laforce Q la déformation revient en arriere, on dit
gu'il y a éasticité. Si la courbe de décharge coincide avec la courbe de charge figure (3.3) et

rigoureusement le comportement idéal ne se rencontre jamais.

a) b)

q q

Y

v

Figure 3.3 Comportement élastique a- idéal, b- réel

Lafigure (3.3b), montre un comportement réel : il y a éasticité maisimparfaite.

3.3.2 Comportement plastique

L e comportement plastique est celui d’ un corps solide qui prend des déformations
Permanentes sans se fissurer, c.a.d sans disparition de la cohésion le long de certaines surfaces.
On admet en général que ces déformations permanentes se produisent a partir d’ un certain seuil de
contrainte, dit seuil de plasticité ou limite d' élasticité.
Il faut faire a ce sujet de remarques :
1. On n'exige pas qu'au dessus de seuil les déformations restent parfaitement élastiques mais
seulement gu’ aprés décharge le corps reprenne progressivement saformeinitiale.
2. dans la majorité des cas ce seuil doit étre considéré comme une schématisation, commode parce
guau dessus du seuil les déformations permanentes deviennent plus importante que les
déformations élastiques.

3.3.3 Comportement élasto-plastique

Le comportement élasto-plastique peut étre représenté par un modele unidimensionnel

associant en série un ressort de raideur K, pour symboliser I’ élasticité du matériau, a un patin de



seuil SO figure(3.4). La courbe effort- déplacement ou contrainte-déformation que I’on trouve

présenté sur lafigure (3.5).

Figure 3.4 Modéle unidimensionnel du comportement élastoplastique.

Figure 3.5 Représentation du comportement élastique parfaitement plastique.

Lors d’ une décharge élastique, le comportement est élastique et réversible, la longueur de la
déformation plastique a priori indéterminée. Le comportement présenté par les figures (3.4) et (3.5)
est un comportement élasto-plastique sans écrouissage.

La figure (3.6) représente un comportement élasto-plastique avec écrouissage, qui définit
comme un chargement d'un milieu jusgu'a sa limite de plasticité, puis décharger, apres

rechargement, il se produit une augmentation de salimite d' éasticité. [11]
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Figure 3.6 Représentation du comportement élastoplastique avec écrouissage.

Les schémas présentés en figures (3.4) et (3.5 sont une analogie mécanique

unidimensionnelle. La généralisation a trois dimensions se fait d’une part, en introduisant une

la partie élastique, tandis que le seuil SO se généralise en un critére de plasticité (ou surface limite).



3.3.4 Hypothéses de base de la théorieincrémentale de la plasticité
a- Sur lesdéformations

Les déformations étant admises petites, on peut les décomposer en une partie éastique (e) et
I’ autre plastique (p), la partie élastique étant liée par laloi de Hooke-Cauchy.

De plus les déformations plastiques sont supposées incompressibles, et premier invariant est

responsable de changement de volumec.ad : tr (gij" ): Oouegl =0

b- Sur I’existence de surface de plasticité

L’ état de contrainte peut se présenter par un point dans |’ espace a neuf dimensions des
contraintes, I’ origine est |’ état non contraint de la configuration initiale du corps, te, en, son
Voisinage, existe une zone ou un accroissement des contraintes ij d ne produit qu’ un accroissement
Elastique de; (dei,-p =0) , lafrontiére de cette zone est la surface de plasticité ou d écoulement,
initiale dont on suppose qu’ elle existe. Elle se présente par I’ équation : FO (o ;)= 0.

e Un éat de contrainte situé al’intérieur de celle-ci caractérise un état
éastique dg =0 .

e Un point situé sur cette surface définit un état élastoplastique.
e Un point situé al’ extérieur de cette surface est impossible a atteindre.
Lorsque I’ écrouissage se produit la surface de plasticité change au fur et a mesure que les
déformations progressent ; I’expression mathématique de ces surfaces de plasticité successives

s appelle la fonction de charge (loading function), elle dépend de I’ état de contrainte atteint cij, de

I"histoire des déformations plastiquese;?, et de |’ écrouissage par I'intermédiaire du parametre K.

Floy 6P K)=00 (33
Si lepoint M représentatif de |’ état de contrainte est telle que :

e F<O0:lematériau est elastique c.ad doij provoque de;; seulement.
e F=0:etat plastique, doij peut provoquer de.

e F>0: état inadmissible (sans signification).
L’incrément de déformation élastique dee se calcule a partir de |’ élagticité, tandis que
I”incrément de déformation plastique dep dépend de la régle d’ écoulement. D’ aprés le postulat de
Drucker qui dise que le travail effectué pendant un cycle quelconque de chargement formé dans

I’ espace de contraintes est non négatif.



Ce postulat est une définition de |’ écrouissage, il permet de montrer que toute surface de
plasticité (F=0) est convexe, et que le tenseur des incréments des déformations est normal a la
surface de plasticité. Cette propriété de normalité permet de définir I'incrément de déformation
plastique dep par la donnée d’un potentiel plastique G(oij ) et par un multiplicateur A > 0, comme
suit :

dep=29C (3.4)

do

Dans ce cas la plasticité est dite associée alaloi d’ écoulement c.a.d au potentiel plastique F=
0. Si de p est perpendiculaire a une autre surface de plasticité dans ce cas la plasticité est dite non

associee.
c- Criteresdeplagticité

On appelle critere de plasticité une qui définit explicitement la forme de la surface de
plasticité. Lescriteres de plasticité ont été initialement dével oppés pour les métaux et ont ensuite été

utilisés pour les sols, notamment en tant critére de rupture.
3.4 Lesmodeles de comportements utilisés par PLAXIS
3.4.1 Introduction

Les modéles de comportement de sols sont trés nombreux : depuis le modée
élastiqueplastique de Mohr-Coulomb jusgu'aux lois de comportement les plus sophistiquées
permettant de décrire presgue tous les aspects du comportement éasto-visco —plastique des sols,
aussi bien sous sollicitations monotone que cyclique. Ces modéles ont été développés dans le but
d étre
Intégrés dans des calculs par éléments finis. Dans ce schéma, la modélisation par éléments finis
permet de résoudre le probléme aux limites en tenant compte, par une loi de comportement réaliste,
du comportement réel du sol. Deux difficultés majeures ont empéché la réalisation compléte de ce
schéma : d'une part les lois de comportement qui décrivent bien le comportement des sols sont
complexes et demandent, pour la détermination des paramétres qu’elles contiennent, des études
spécifiques lourdes sortant du cadre de I’ingénierie méme complexes. La validation des lois de
comportement afait I’ objet, dans les années 80 de plusieurs ateliers pour comparer les réponses des
différents modél es sur différents chemins de sollicitation.

(Collogue de Villard de Lans 1983, Colloque de Cleveland 1987,...). La seconde difficulté a été

I”intégration de ces lois de comportement dans des codes é émentsfinis, bi ou tridimensionnels.



Peu de codes sont opérationnels actuellement, avec des lois sophistiqués. Le colt de ces calculs est

tres généralement important.

La démarche suivie dans le développement de PLAXIS est différente. Un des objectifs de
PLAXIS est de fournir al’ utilisateur un code d’ éléments finis qui soit alafois robuste et convivial,
permettant de traiter des problémes géotechniques réels, dans un délai raisonnable en utilisant des
modeles de comportement de sols dont les paramétres puissent étre déterminés a partir d’ une étude
géotechnique normale. En ce sens, PLAXIS peut apparaitre comme une « régle a calcul » de
I”ingénieur géotechnicien, ou le micro-ordinateur a remplacé la regle. C'est pourquoi les différents
modeles de comportement utilisés en PLAXIS sont des modéles qui peuvent apparéitre simples,
voire simplistes, mais qui sont efficients quand ils sont utilisés dans des cas adaptés.

Pour traiter un probleme de souténement (paroi moulée, paplanche, etc...), il est tout a fait
adapté de considérer le sol comme élastoplastique et le modéle de Mohr-Coulomb sera bien adapté
dans ce cas : on rgoint ici le calcul des souténements par les méthodes éastoplastiques de
coefficient de raideur. Mais pour traiter d'une construction de remblai sur sols mous, avec
chargement par étapes et consolidation, il faut tenir compte de I’écrouissage. Le matériau se
consolide et il est plus adapté d’ utiliser le Soft Soil Model qui prend en compte cette évolution du
matériau. Pour un calcul d’ écoulement, il suffit de prendre un matériau élastique, mais on peut avoir

acoupler écoulement et déformation : dans ce cas un modél e élastoplastique peut étre justifié [8].

Lesreglesd or dans le domaine de la simulation du comportement d’ un ouvrage sont :
e Quel est le comportement principal a modéliser ?
e Utiliser un modéle qui décrive ce comportement.
e Interpréter lesrésultats, notamment en fonction des paramétres de la modélisation.
En ce sens, la modélisation numérique ne fournit sous une autre forme que les données du

probleme posé.

3.4.2 Contraintestotales, effectives, et pressionsinterstitielles

Le comportement des sols est régi par les propriétés du squelette : il est donc nécessaire
d’ utiliser des contraintes effectives et décrire les |ois de comportement en contraintes effectives.
La pression interstitielle générée dans les ouvrages est une conséguence de la non+ variation de
volume ; celle-ci est elleméme dépendante de la perméabilité du sol. Un sable peut étre no drainé
in situ sous sollicitation sismiques (rapides) de méme qu’ une argile est toujours non drainée a court
terme. En fait, celles-ci dépendent des variations de volume ; en élagticité, si les grains de sols sont
incompressible, on démontre facilement que :



K
Au =—"¢ ou:
n

Au: est lasurpression interstitielle, n  : laporosité,
K, - le module volumique de I’ eau

et : €, ladéformation volumique.

Des calculs en contraintes totales sont possibles. 1ls permettent, par exemple, des calculs de
tassements et de stabilité de remblai apres construction. Ces calculs ignorent la génération de
pressions intergtitielles. Ils présentent |’avantage d étre simples et de recaler par rapport a des
calculs plus classique de stabilité a court terme

Leur inconvénient majeur est d'ignorer les pressions interstitielles, quand on connait leur réle

majeur sur lastabilité de remblai.
3.4.3 Modélisation d’un comportement d’un sol

Les sols et les roches tendent & se comporter d’ une maniére fortement non linéaire sous |’ effet
de chargement. Ce comportement non- linéaire en contraintes-déformations peut étre modélisé
suivant différents niveaux de sophistication. Mais le nombre de paramétres a introduire augmente

avec ce degré de sophistication.
3.4.4Modéeédastiquelinéaire

Ce modéle représente la loi de Hooke pour I'éasticité linéaire et isotrope. Le modéle
comporte deux parameétres de rigidité élastique, le module d' Y oung E, et |e coefficient de poissonv.

Le modéle élastique est trés limité pour simuler le comportement d'un sol. Il est utilise
principalement pour des structures rigides massives placées dans le sol.

Dans PLAXIS, les tableaux de rentrée de données demandent |le module de cisaillement G et
le coefficient de Poisson v. L’avantage de G est d’étre indépendant des conditions de drainage du
matériau Gu = G’, ce qui n'est pas le cas des modules d' Young ( Eu > E’). Il aurait pu sembler
logique, si est utilisé comme parametre élastique d’ utiliser K comme second paramétre.

D’une part Ku est infini (correspond a v = 0.5) et il est moins courant d’emploi. G est en fait le
module mesuré dans | es essais pressiométrgiues [10].

On passe de G aE, par larelation :

E=2G (1) es e (3.5).



Le modéle éastique de PLAXIS peut ére employé surtout pour modéliser les ééments de
structures béton ou métalligue en interaction avec le sol. |l peut aussi étre intéressant pour certains
problémes de mécanique des roches.

3.4.5 Lemodéle de Mohr-Coulomb

Ce modéle bien connu est utilisé généralement comme une premiére approximation du
comportement d'un sol. C'est modele élastique parfaitement plastique (sans écrouissage) nécessite
la détermination de cing parametres qui sont : le module d’ Y oung E, le coefficient de
Poisson v, la cohésion C, I'angle de frottement ¢, I’angle de dilatance y. Les deux premiers
parameétres sont des paramétres intrinseques élastiques, les deux autres ¢ et C sont des
caractéristiques mécaniques de résistance. L’angle de dilatance y est nécessaire pour modéliser

I"irréversibilité de |’ accroi ssement volumique fréguemment observé pour les sols granulaires.
a- Lemoduled’Young

PLAXIS utilise le module d'Young comme module de déformation de référence dans le
modéle élastique et le modele Mohr-Coulomb, dans ce dernier le module est constant. |l apparait
peu réaliste de considérer un module tangent a |’ origine (ce qui correspondrait au Gmax mesuré
dans des essais dynamiques ou en trés faible déformation). Un module de déformation a la
dimension d’ une contrainte. En mécanique des sols la pente initiale est appel ée module tangent

EO, et le module sécant a 50% de la résistance en

ool A A LS
compression est noté E50 figure (3.7). Pour des argiles E, |7 Ex r e S
surconsolidées ou sables denses avec un large

domaine élastique, il est réaliste d'utiliser EO. Alors
pour que les sables |aches et les argiles normalement
consolidées, il est préférable de prendre ESO.

sirain -£,

Les couches de sol en profondeur ont souvent

une raideur plus éevée que les couches en surface.
Figure 3.7 Définition des modules EO et E50

L’ utilisateur doit rester conscient de I'importance du module de déformation constant pour
représenter le comportement du sol, I’ utilisateur devra retenir une valeur qui prenne a la fois en
compte le niveau de contrainte et |le cheminement de contrainte.

Dans les boites de dialogues, on peut aussi rentrer le gradient donnant la variation du module
avec la profondeur.



Les modules a employer dépendent alors, du niveau de contrainte ou de niveau de déformation.
Lemodule dit tangent al’ origine EO N’ est pas représentatif, ni le module moyen ESO. 1l y a donc de
choisir un module représentatif. |1 est possible d’ entrer des valeurs de module par é ément pour tenir

compte de ce phénomeéne.

b- Coefficient de Poisson

v est généralement compris entre O et 0, 50 (0,495 pour un matériau incompressible : argile
saturée). La valeur de v est trés importante, car elle intervient dans I’initialisation des contraintes

Ko = 1L =71 On conseille une valeur de 0,20 a 0,40 pour le coefficient de Poisson, celle-ci est
-v O,

réaliste pour |’ application du poids propre (procédure KO ou chargement gravitaire). Pour certains

problemes, notamment en décharge, on peut utiliser des valeurs plus faibles.
c- Angle defrottement

Pour des calculs avec des argiles saturées non drainées, o= 0 accompagne un calcul prenant en
compte la cohésion non drainée Cu.

Dans PLAXIS, I'angle de frottement a introduire est soit I"angle de frottement « de pic » soit
I’ angle de frottement de palier.

Les angles de frottement supérieur a 35° peuvent considérablement allonger les temps de
calcul. Il peut il peut étre avisé de commencer des calculs avec des valeurs raisonnables d’ angle de

frottement, quitte ales augmenter dans la suite.
d- La cohésion

Lacohésion aladimension d’ une contrainte. PLAXIS peut manipuler des sables sans cohésion
(C =0), mais certaines options ne fonctionnent pas bien. Il est conseillé aux utilisateurs, d attribuer,
méme a des matériaux purement frottants, une trés faible cohésion (0,2 alkpa) pour des questions
NUMEri ques.

Pour les analyse en non drainé avec ¢, = 0, PLAXIS offre I’ option de faire varier lacohésion
non drainée avec la profondeur : ceci correspond a la croissance linéaire de la cohésion en fonction
de la profondeur observée dans des profils au scissométre ou en résistance de pointe de
pénétrometre. Cette option est réalisée avec le paramétre c-depth. Une valeur nulle donne une
cohésion constante. Les unités doivent étre homogenes avec ce qui a été choisi dans le probléme
(kpa/m).



e L’anglededilatance

Est une propriété spécifique aux sols grenus (sables et graviers) qui montrent une dilatance
(accroissement de volume) sous cisaillement figure (3.8). On considéere une régle d’ écoulement
définie par v < ¢. La valeur de y peut étre simplement déterminée a partir de la pente de dilatance

observée dans les essais triaxiaux.

dilatance

Figure 3.8 résultats d’ essais triaxiaux CD sur un sable dense.

Il peut cependant étre évalué par laregle grossiére suivante :

e W= —30° pour ¢> 30°.

e Y =0 pour e<30°.

Lescas ou ¥ < 0 : PLAXIS accepte des angles de dilatance négatifs cela correspond a des
sables laches. La vaeur de W = 0 correspond a un matériau élastique parfaitement plastique, ou il
n'y a pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C'est souvent le cas pour les argiles

ou pour les sables de densités faibles ou moyenne sous contraintes assez fortes.
f- Lescontraintesdetraction

Dans des problémes pratiques, il peut apparditre une zone soumise a des contraintes de
traction. Ceci se produit lorsque la contrainte de cisaillement (rayon de cercle de Mohr) est
suffisamment petite. Exemple de la surface du sol proche d une tranchée creusée dans I’ argile
montre parfois des fissures de traction. Cela montre que le sol peut se rompre en traction plut6t
gu’ en cisaillement. Un tel comportement peut étre inclus dans une analyse réalisée par PLAXIS.

La pyramide de Mohr-Coulomb permet des contraintes de traction figure (3.9). Celle-ci sont
souvent peu réaliste pour les sols et est possible de supprimer ces contraintes de traction en
sélectionnant |’ option suppression des tractions (tension cut-off), ou les diminuer en sélectionnant
(Tensile stength). Ainsi les cercles de Mohr avec des contraintes positives ne sont pas admis.



Pour le modéle Mohr-Coulomb et le modéle avec écrouissage, la suppression des tractions de

surface est activeée par défaut, avec une résistance alatraction nulle.

Y -rj‘j

Figure 3.9 Pyramide de Mohr-Coulomb tracée pour C=0.

g- Paramétres avancés

Pour le modele Mohr-Coulomb I’ option (advanced) permet d'accéder a des paramétres
additionnels pour des modélisations avanceées. Les paramétres additionnels comprennent
I’ accroissement de la rigidité (stifness) et I’ accroissement de la cohésion avec la profondeur, ainsi
gue la suppression des tractions. Cette derniére option est utilisée par défaut mais elle peut étre
désactivee.

g-1 Augmentation delarigidité (Eincrement)

Dans les sols réels, larigidité dépend du niveau de contraintes, ce qui signifie que larigidité
croit généralement avec la profondeur. Dans le modéle de Mohr-Coulomb la rigidité a une valeur
constante. Pour prendre en compte cet accroissement, la valeur de Eincrement peut étre utilisée.
Eincrement est I’ accroissement du module d' Y oung par unité de profondeur (KN/m?/m). A la cote
donnée par yref, la rigidité est égale au module d'Young de référence Eref entré dans I’ onglet
(Parameters).

Lavaleur de module d’ Y oung au niveau des points situés sous yref est obtenue a partir de la
valeur de référence et de Eincrement. Remarquons que pendant les calculs, unerigidité fonction de

profondeur n’ évolue pas en fonction de I’ état de contrainte.
g-2 Augmentation de la cohésion Cincrement

PLAXIS propose une option avancée pour les couches argileuses dans lesquelles la cohésion

augmente avec la profondeur, en utilisant I’ option Cincrement (KN/m? /m).



A la cote yref la cohésion est égale a la cohésion de référence Cref entrée dans |’ onglet
parameters. La cohésion au niveau des points de contraintes sous yref est obtenue a partir de la
valeur de référence et de Cincrement.

3.4.6 Modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil M odel)

Le modéle HSM a pour objet d’améliorer le modéle de Mohr-Coulomb sur différents points, il
S agit essentiellement :
- De prendre en compte I’ évolution du module de déformation lorsque la contrainte augmente : les
courbes oedomeétriques en contrainte-déformation ne sont pas droites.
- De prendre en compte I’ évolution non linéaire du module lorsque le cisaillement augmente : le
module E50 n’est pas réaliste : il y aune courbure des courbes efforts déformation avant d’ atteindre
laplasticité.
- Detenir compte de la dilatance qui N’ est pas définie.
On pourrait dire que le modéle est dérivée du modéle hyperbolique de Duncan-Chang car il en

reprend et améliorant les formulations hyperboliques les courbes effort déformation.

a- Courbes effort-défor mation

1 q

e = Pour q <
' 2E,1-q/q, A=
et avec
1\ 2sing oF
a = (ceotp 3)1_S.ngo %=
b-L es modules
ccotp—oy ) et
E —F/e| === ~3 Avec P =100kpa
%0 5O(c:cotqHPfe‘] P

Le paramétre Ry est analogue a celui introduit par Duncan.

Pour la décharge on prend :

ceotgp —oy )
E =¥ —~2"Ts
ur o (CCOtg0+ PfefJ

Lafigure (3.10) redonne ces définitions :
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Figure3.10 Représentation du Hardening Soil Model dans le repére

Contrainte- déformation.

c-lessurfaces de charge

En fonction du paramétre d’ écrouissage, on obtient alors dans le plan q— p laforme des
surfaces de charge figure (3.11).

Mohr_coulomb failure Li f.

Deviatoric stress

mean effective stress.
Ll

Figure3.11 Forme des surfaces de charge du HSM.



Figure 3.12 Surface de rupture pour le Hardening soil model cas d’un sol frottant

e Paramétres de Mohr-Coulomb :

C : Cohésion (effective)

[KN/m?]
¢: Angle de frottement [°]
y: Angle de dilatance [°]
Paramétres derigidité :
EL Module sécant dans un triaxial. [KN/m?]
E¥ Module tangent dans un oedométrique [KN/m?]
m: Puissance (environ 0,5 pour les sables) [-]
Parameétres avances :
E'¥ : Module en décharge (par défaut E'® = 3E. ) [KN/m?]

v,, : Coefficient en décharge recharge (par défautv,, = 0,2) [-]
P Contrainte de référence (par défaut P =100)

[KN/m?]
Ko i Kk, -consolidation (par défautx;° =1-sing) [-]
Re. Coefficient alarupture gr /ga (par défaut R=0.90) [-]
O ension - RESIStaNce alatraction (o 40, = 0). [KN/m?|

Cincrement. Cf. modéle de Mohr-Coulomb (par défaut Cingement) [KN/M?]

La définition de module oedométrigque tangent est donnée sur la figure (3.13) et celle de la
dilatance sur lafigure (3.14).
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Figure 3.13 Définition du module oedométrique tangent.

* dilatancy cul-off OFF

dilatancy cut-off ON

\ maximum poresity reached
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Figure 3.14 Définition del’ angle de dilatance.
3.4.7 Modée pour sols « mous» (Soft Soil Model. S.S.M)

Ce modéle (en abrégé SSM) est modéle dérivé du Cam-Clay. Historiquement le modéle de
Cam-Clay a été développé a Cambridge dans les années 60 par Roscoe, schoffield et al.. L' aidée de
base de ce modéle est de prendre en compte |’ effet d’ écrouissage que provoque sur les argiles la
pression moyenne. Sous |’ effet d’ une pression moyenne, lateneur en eau diminue et |’ argile devient
plus résistante. | s agit d’un modéle élasto-plastique avec une surface de charge. Sous la surface de
charge, le matériau reste élastique, tandis que si le point représentatif de I’ état de contrainte effectif
atteint la surface de charge, alors des déformations plastiques apparaissent avec un comportement

non réversible. Une surface associée, limite I’ espace entre | es états admissibles et non admissibles.
a- Parametresde compressibilité

Les deux paramétres Cc et Cs décrivent le comportement oedométrique ou isotrope observé
dans des essais de laboratoires : ce seront les deux parametres de base réglant la position des lignes

de consolidation vierge ou lignes de gonflement. L’axe des contraintes est tracé en logarithme



naturel, ce qui conduit & modifier la définition de Cc et Cs en A et k. dans ce cas, |’axe des
ordonnées est I'indice des vides. il peut étre judicieux de remplacer I'indice des vides par la
déformation volumique (identique a la déformation axiale dans|’ oedométrique).

On utilise alors A et K. Dans ce cas, I'indice des vides, variable, apparait dans les
expressions du tableau (3.1). Il peut dans la majorité des cas étre pris constant, et égal a la valeur
initiale.

Lesrelations avec les parametres du modéle de Cam-Clay sont indiquées au tableau (3.1) :

Relation avec I'indice des Vides.

Relation avec I'indices des A

* * K
: l = 1 = — 2
vides. 1+e @) " 1+e( )
Relation avec les . 1 . 1-v, 3
paramétres’Hollandais’. A= C_p(?’) K T 14y, C_p(4)
Relation avec lesindices de . C, . 1-v, C,
compressibilité et de A= osre)™ R 1me O

gonflement.

Tableau 3.1 Valeur des parametres de compressibilité et de gonflement A et k.

Lafigure ci-dessus résume les différentes définitions des parametres.

'Y

.

ppi Inp"

Figure 3.15 Différentes représentations de |’ essai oedométrique

En pratique, il suffit de tracer la déformation axiale en fonction du logarithme naturel de la

contrainte axiale.
b- Lacohésion

Une cohésion effective peut étre introduite dans le SSM. Elle peut étre nulle.




c- Parameétrede frottement
On rentre directement les valeurs de cohésion et d’ angle de frottement.
d- parameétrededilatance

Il est calculé automatiquement a partir de I’angle de dilatance : normalement, dans les sols

mous celui-ci est faible et la valeur nulle est proposée par défaut.
e Parametrede contrainte KO

Le paramétre M est calculé a partir de KO par laformul e ci-dessous :

NC )2 NC . .
o x5 (- No—2v, A 16" —1)
M —3\/(1+2Kc[)\1c)2 +(1+2K0NC)(1_2VW)}V* /K‘* —(1—Kglc)(1+vur) (36)

M =3.0-2.8K ¢

Ceci permet de définir laforme de la surface d’ écrouissage dans le plan p-q.
f- coefficient de poisson

Dans le modéle Cam-Clay et dérivés (dont le SSM), le coefficient de poisson est un paramétre
élastique important Dans une charge décharge oedométrique, c’'est ce parametre qui fait que les
contraintes horizontal es diminuent moins vite que les contraintes verticales.

Ce n’'est donc pas le coefficient de Poisson qui pourrait étre relié a une valeur de K, (c.a.d
v I1—v) maisune valeur plusfaible, typiquement 0,10u 0,2.

vur
1-v

Aoy,

ur AO'W

Dans PLAXIS lavaleur par défaut de vy est de 0,15.

g- Lessurfacesdecharges

Les surfaces de charge sont des ellipses avec écoulement associé (incrément de déformation
normal a I’ ellipse) tandis que pour la rupture, I’ écoulement est non associé (¢’ est pourquoi il est
nécessaire d entrer un angle de dilatance, éventuellement O, ce qui correspond a I’ écoulement

plastique a volume constant).



h- Remar ques

- Le SSM n'est pas valable pour des interfaces : il est nécessaire d’ utiliser un modéle de Mohr-
Coulomb.
- Le SSM ne permet pas des analyses de stabilité par réduction de C et ¢.

h- Prise en compte dela surconsolidation

PLAXIS calcule la pression de préconsolidation pc a partir des données. Si un matériau est
surconsolidé, il est possible de prendre en compte le degré de surconsolidation (OCR) ou le poids

des terres de préconsolidation (POP (Pre Overburden Pressure)).
i- résume

L es paramétres necessaires au SSM sont les suivants :

A": Indice de compression [-]

K : Indice de gonflement [-]

c. Cohésion [KN/mz]
@: Angle de frottement. [-]

y: Angle de dilatance. [-]
Par défaut, les paramétres avancés sont :
vur - Coefficient de poisson en charge décharge [-]
K Parameétre de contrainte [-]
M: Paramétrelié aNC KO [-]

Figure 3.16 Surface de rupture pour un soft soil model SSM.



3.4.8 Modéle pour sols‘‘mous’’ avec effet detemps
(Soft Soil Creep Modd!).

Le SSM permet de prendre en compte |'écrouissage des argiles molles mais pas la
consolidation secondaire : celle-ci se traduit par une évolution de la déformation axiale dans un
essal oedométrique en fonction du temps, apres la fin de la consolidation primaire. Cette
déformation évolue en fonction du logarithme du temps (au moins pour les échelles de temps
observables). Elle est caractérisée par le parametre C,. Elle génere ce qui est appelé la Quasi-
préconsolidation dans des sols déposés depuis longtemps.

Lafigure (3.17) résume ce phénomene. Ces déformations secondaires se rencontrent dans les

tassements différés, notamment sur sols argileux mous.

Int -1/
£ 1
s
T-:T'T-:
33—
T ¥ t
a) (b)

Figure 3.17 Effet du temps sur les essais oedométriques.

Le Soft Sol Model éargit ces résultats dans le plan p-q en introduisant des surfaces de charges

qui *’ s'appuient ’’ sur I’ évolution observée en consolidation secondaire sur I’ axe isotrope.

deviatoric stress q — oy oz

lsotropic stress p = -(0; + o+ 0,)/3

Figure 3.18 Diagramme de péq dansle plan p, g.



Avec |es définitions suivantes des paramétres :

_ bsing,,
3_Sin(pcv

11+2KM  ga-Kref

Pl=o) =5 2(1+ 2K )

L es paramétres de SSCM

e |eparametre de fluage est },t* définit par :

Cav
e od1re)

e Paramétres de modele de Mohr-Coulomb :
C: Cohésion [KN/mz]
¢ :Angle de frottement [°]
v: Angle de dilatance []

e Paramétres de consolidation :
K': Indice de gonflement [-]
A : Indice de compression [-]
1': Indice de fluage [-]

e Paramétres avancés:
vur: Coefficient en charge décharge (par défaut 0,15) [

Ko* : 0/ o, Coefficient de poussée des terres au repos pour un sol

Normalement consolidé. [-]
M : Pente de laligne de |’ état critique [-]

3.5 Conclusions

Ce rapide tour d horizon des différents modéles utilisés dans PLAXIS montre qu’il s agit de

modeles suffissmment simples pour gu’il soit possible d’en déterminer les paramétres avec une

étude géotechnique classique ou avec des corréations. Il n'y a dans ces modéles aucun parametre

de calage ou sans signification physiqgue comme en rencontre souvent dans des modéles plus

sophistiqués. Souvent la détermination des parameétres nécessite des techniques d’ optimisation. Ces

model es appartiennent au domaine de la recherche. L’ utilisateur doit se concentrer sur deux choix :

I”un est inhérent en général ala géotechnique, I’ autre concerne la simulation numérique.



La détermination des parameétres géotechniques a entrer dans PLAXIS n'est pas différente d’ un
choix de parameétre de calcul manuel pour un calcul de tassement ou de stabilité : a partir d' essais
parcellaires, il est indispensable d’ arriver a ce que I’ on pourrait appeler un modele géotechnique de
terrain. Certains des parametres sont différents dans leurs expressions, mais toujours reliés a des

parameétres geotechniques classiques. Le parametre le moins ‘‘courant’’ est vraisemblablement
I’ angle de dilatance.

Le choix du modéle de comportement dépend en fait du probleme posé
soutenement, tassement de remblai, fondation sur sol en pente, tunnel : quel modéle de
comportement utiliser pour quel probléme géotechnique ? la question n’est pas simple car il n’existe
pas de modele ‘‘universel’’.



Chapitre 4
Modefsation numerique du cas dune fondation superticill




Chapitre4
4. Modélisation numérique du casd’unefondation superficielle

4.1 Introduction

Plaxis est un programme d'élément finis en deux dimensions spécialement congu pour réaliser
des analyses de déformation et de stabilité pour différents types d'applications géotechniques. Les
situations réelles peuvent étre représentées par un modéle plan ou axisymétrique.

Dans ce chapitre on va déterminer un modele numérigue dit «de référence» en utilisant le
logiciel plaxis version 8.2 pour le comparer avec les valeurs du calcul analytique classique de la
charge limite.

Lelogiciel plaxis permet de modéliser de maniére détaillée le type de probleme, en spécifiant
les propriétés des matériaux et les conditions aux limites.

Bien Entendu, les principaux résultats d'un calcul d'éléments finis sont les déplacements aux
neeuds et les contraintes aux points des contraintes. Plaxis offre une vaste gamme d'outils pour

afficher les résultats.
4.2 Représentation du modéle deréférence

Pour que lelogiciel PLAXIS puisse faire les calculs correctement on doit lui saisir les données

suivantes:
4.2.1Définition géométrique du modele

Le modele est géométriquement représente par des lignes et des points, il est défini par 05
points. On prendra un modele de 8 m de hauteur, 10 m de largeur avec une fondation de 2 m de
largeur (demi-fondation).

On placera ultérieurement un élément d'interface sous la semelle, le probléme est axisymétrique et
seul nn radian de fondation sera modélisé avec une répartition triangulaire a 15 nceuds et des
déments d' interfaces représentés dans lafigure 4.1.
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Figure 4.1 Définition de la géométrie du probléme.

L es coordonnées des points sont représentées dans le tableau 4.1 suivant:

Point N° X(m) Y (m)
0 0,00 0,00
1 0,00 8,00
2 10,00 8,00
3 10,00 0,00
4 3,00 8,00
5 2,00 8,00

Tableau 4.1 Coordonnées des points

4.2.2 Modéle de comportement utilisé

< Modé&ede Mohr-Coulomb

On autilisé dans ce mémoire laloi de Mohr-Coulomb, ce modéle permet de décrire le
comportement du sol élastique parfaitement plastique. Il demande la détermination de cing

parametres. le module de Y oung E, |e coefficient de poisson v, 1a cohésion c, I'angle de frottement

¢, I'angle de dilatance .




4.2.3 Génération du maillage

Lemodéle de référence est constitué de 170 éléments, 1484 noeuds et 2040 points de

contraintes Fig. 4.2.

uuuuuuuuuuuuuu

Figure 4.2 Maillage du modele

4.2.4 Lesconditions aux limites

Le choix des conditions aux limites est effectué par défaut, libre en verticale sur I'axe et sur le

pourtour bloqué au fond: voir figure (4.1)

4.2.5 Char gement

Ce chargement représente la charge uniformément répartie, on définit le chargement par load A.
4.2.6 Conditionsinitiales

Une fois le modéle géométrique crée et le maillage d'élément finis généré, I'état de contrainte
initiale et la configuration initiale doivent étre spécifiés. Cela sefait dans la partie traitant des
conditions initiales de programme d'entrées. Les conditions initiales sont constituées de deux modes
différents, I'un pour générer les pressions interstitielles initiales (mode de conditions hydrauliques)
et I'autre pour spécifier la configuration géométrique initiale et générer le champ de contraintes
effectives initiales (mode de configuration géométrique). Dans |e second mode PLA XIS propose
par défaut un K selon laformule de jaky :

(Ko=1-sing) que I'opérateur peut modifier.

Le sable est sec, donc la nappe est a une grande profondeur.



4.2.7 Procéduresde calcul

Le calcul du modéle de référence se fait en une phase dans I'ordre. Cette analyse est réalisée a
I'aide d'un calcul plastique, en commencant par I'application de la totalité de la gravité en condition

drainee.

Des phases plastiques se succedent traitées comme des constructions par étapes, cette option
qui offre la possibilité d'accéder au chargement appliqué qui est un chargement en contraintes, en
lui donnant des valeurs dans un ordre croissant.

Il est nécessaire de choisir dans la phase des calculs des points. soit des point des déplacements, soit
des points des contraintes ou l'on veux enregistrer au cours de calculs les contraintes, les
déformations ou des déplacements. Ces points sont importants a définir car on ne peut pas tracer les
courbes que pour ces points. On propose de se servir de trois points D, E, F commeil est représenté

sur lafigure 4.3.

Figure4.3 Points D, E et F dont on suit les contraintes

4.2.8 Caractéristiques des sols

Les caractéristiques physico- mécaniques des deux matériaux étudiés sont regroupées dans le
Tableau 4.2.



| Paramétres | Nom || Sable I Argile | unité
| Moddlede matériau || Modéle || Mohr-Coulomb || Mohr-Coulomb || -
Typede Type Sable Sable Drainé Non -
compor tement (1) (2) drainé
Poids volumique Vet 17 20 18 18 [KN/m?]
saturé
Poids volumique sec Vurea 20 17 0,00 18 [KN/m?]
Perm éabilité K, 10°2 103 1020 10 WE
horizontale
Perméabilité verticale K, 102 10° 1010 10* [m/S]
| ModuledeYoung || g< | 4.10* || 4.10* | 10* || 10* | [kN/mM]
Cohésion C.q 1 1 40 50 [kN/mZ]
| Coefficientdepoisson || v ]| 03 || 030 | 030 | o049 | -
| Angledefrottement || ¢ || 30 | 3 | 10 [ - | []
[ Anglededilatance || ¥ [ - [ 5 [ o I - [°]

Tableau 4.2 Caractéristiques physico-mécaniques des deux matériaux

4.2.9 Principaux résultats du casde sable (1)

Les figures (4.4),(4.5),(4.6),(4.7)(4.8), montrées ci-dessous, représentent respectivement: le
maillage déformé, les directions principales des contraintes, les vecteurs déplacements, points
plastiques et les déplacements totaux ala phase ultime.

Deformed Mesh
Exireme 1olzl c sp cement 91,40*10 3Im

|¢ sp ecements sce ed up 5,00 fmes)

Figure 4. 4 Maillage déformé



otal stresses
Exireme lolel procpel shiess -551,85 khym 2

(8,080, 2,010)

Figure 4.5 Représentation des directions principal es des contraintes dans la phase ultime.
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Figure4.6 Représentation des vecteurs déplacements dans |a phase ultime
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Figure 4.8 Déplacement totaux dans la phase ultime
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Calculation information &J

Multipliers  Additional Info ]5tE|:| Info

Step Info-
Step 95 0t85  Extrapolation factor 1,000
PLASTIC STEP Relative stiffness -0,009
Staged construction
Active proportion total area Marea : 0000 TMarea: 1.000
Active proportion of stage Mstage : 0001 EIMstage : 0939
rForces r Consolidation
ForceX 0,000 kbym Realised Pmax : 0,000 kbym 2
Farce 0000 kkym
ForceZ Mat khgm
rTunnels
View the title bar of the individual beam forces plots for contraction of tunnels

Frint Help

Figure 4.9 Bilan du calcul.

v' Lecacul ne peut pas aler jusgu'ason terme: Load A = 400kpa
v L'effort appliqué alarupture est obtenu en examinant la valeur finale du facteur

D Maage. (Output, View, Calculation info).

v La capacité portante apparait étre de 400°0.939= 375,6 kPa, aors que la valeur donnée par
le calcul théorique classique vaut 370,6 kPa (voir figure 4.9).

v Les vecteurs des déplacements incrémentaux (c'est-a-dire les déplacements entre les deux
derniers pas de calcul) fournissent laforme de lacinématique de rupture : Celle-ci est en bon
accord avec les résultats théoriques (coin rigide sous lafondation) (voir figure 4.8).

v/ On peut tracer la courbe contraintes - déformations des points D, E, F dans la phase ultime
qui montre I'évolution des contraintes et des déformations au centre lafondation : on

observe le premier pas de calcul plastique (Voir figure4. 10 et 4.11).
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4.2.10 Principaux résultats du casd’argile (Argile non drainée)

Deformed Mesh
Extreme total displacement 3,34 m
{displacements scaled up 200,00%10 -3 times)

Figure 4. 12 Maillage déforme
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Total incremental displacements {dUtokt)
Extreme dikok 123,31%10 -3 m

Figure 4. 16 «a» Déplacement totaux dans la phase ultime
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Figure 4. 16 «c» Déplacement totaux dans la phase ultime



Calculation information @

Multipliers —Additional Infio |Step InFo]

Step Info
Step 157 of 157 Extrapolation Factor 1.000
PLASTIC STEP Relative stiffness 0,000
Staged construction
Active propottion total area Marea 0000 EMares 1.000
Active proportion of stage Mstage ; 0000 EmMskage 0,754
Forces Cansolidation
Farcex 0000k Realised Prnac: ¢ 0,000 knjm 2
ForceY 0,000 kMfm
ForceZ A% kMim

Tunnels -

‘iew the title bar of the individual beam Forces plats for contraction of tunnels

FErint Help

Figure 4.17 Bilan du calcul.

v' Lecacul ne peut pas aler jusgu'ason terme: Load A = 350kpa
v L'effort appliqué alarupture est obtenu en examinant la valeur finale du facteur
D Maage. (Output, View, Calculation info).

v Lacapacité portante apparait étre de 350*0,754= 263,9 kpa, alors que la valeur donnée par
le calcul théorique classique vaut 257 kpa (voir figure 4.17).

v Les vecteurs des déplacements incrémentaux (c'est-a-dire les déplacements entre les deux
derniers pas de calcul) fournissent laforme de lacinématique de rupture : Celle-ci est en bon
accord avec les résultats théoriques (coin rigide sous la fondation) (voir les figures 4.16«a»,
4.16«b», 4.16«C»).

v On peut tracer la courbe contraintes - déformations des points D, E, F dans la phase ultime
gui montre I'évolution des contraintes et des déformations au centre lafondation : on

observe le premier pas de calcul plastique (Voir figure 4. 18 et 4.19).
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4.2.11 Principaux résultats du casd’argile (Argile drainée)

Figure 4. 20 Maillage déformé

Figure4. 21 Représentation des directions principal es des contraintes dans la phase ultime.
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Figure4. 22 Représentation des vecteurs déplacements dans la phase ultime
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Figured4. 24 Déplacement totaux dans la phase ultime
Calculation information L= ]

Multipliers ~ Additional Info ]Step Info]

Step Info
Step 124 of 124 Extrapolation factor 1.000
PLASTIC STEP Relative stiffness 0,000
Staged construction
Active proportion total area Marea : 0000  EMarea: 1,000
Active proportion of stage Mstage : 0.000 TMstage: 0.849
“Forces 1 Consolidation
ForceX 0000 khym Realised Pmax : 0,000 knym 2
ForceY 0,000 kngm
ForceZ A& khym
~Tunnels-
View the title bar of the individual beam forces plots for contraction of tunnels

Print | Help

Figure 4. 25 Bilan du calcul.
v' Lecacul ne peut pas aler jusgu'ason terme: Load A = 400kpa
v L'effort appliqué alarupture est obtenu en examinant la valeur finale du facteur
> Mstage (Output, View, Calculation info).

v Lacapacité portante apparait étre de 400*0,849= 339,6 kPa, alors que la valeur donnée par
le calcul théorique classique vaut 346 kpa (voir figure 4.25).



v Les vecteurs des déplacements incrémentaux (c'est-a-dire les déplacements entre les deux
derniers pas de calcul) fournissent laforme de lacinématique de rupture : Celle-ci est en bon
accord avec les résultats théoriques (coin rigide sous la fondation) (voir figure 4. 24).

v/ On peut tracer la courbe contraintes - déformations des points D, E, F dans la phase ultime
gui montre I'évolution des contraintes et des déformations au centre la fondation : on

observe |le premier pas de calcul plastique (Voir figure 4.26 et 4.27).
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Figure 4. 26 Courbe contraites - déformations des points D, E, F dans |a phase ultime
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Figure 4. 27 Courbe contraites - déformations des points D, E, F dans|a phase ultime
par rapport y



4.2.12 Principaux résultats du cas de sable (2)

Figure 4. 28 Maillage déformé
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Figure4. 29 Représentation des directions principal es des contraintes dans la phase ultime.



(I T

PR

Bis
pis
hL2

T oy oy oy oy oy
T T T T T

Total displacements (Utaot)
Exireme Lot 476,34 10 Em

(4,470, 3,200) Plane strain
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Figure4. 31 Représentation des points plastiques dans |a phase ultime
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Calculation information ||

Multipliers  Additional Info | Step Info |

Step Info

Step 96 of 96 Extrapolation factor 0125

PLASTIC STEP Relative stiffness -0.mo

Staged construction

Active proportion total area Marea ! 0000  IMarea : 1.000

Active proportion of stage Mstage : -0,001 IMstage : 0.765
Farces | Consolidation

ForceX 0,000 kwym Realised Pmax : 0000 khym 2

Force 0,000 krnym

ForceZ MAA kNym

 Tunnels

View the title bar of the individual beam forces plots for contraction of tunnels

Frint Help

Figure 4. 33 Bilan du calcul.

v' Lecalcul ne peut pas aler jusgu'a son terme : LoadA = 1000kpa
v’ L'effort appliqué alarupture est obtenu en examinant lavaleur finale du facteur

D Mgage. (Output, View, Calculation info).

v’ La capacité portante apparait étre de 1000*0,765= 765 kpa, alors que la valeur donnée par e
calcul théorique classique vaut 960 kpa (voir figure 33).

v Les vecteurs des déplacements incrémentaux (c'est-a-dire les déplacements entre les deux
derniers pas de calcul) fournissent laforme de lacinématique de rupture : Celle-ci est en bon
accord avec les résultats théoriques (coin rigide sous la fondation) (voir les figures
4. 32 «a»,4. 32 «b»).

v On peut tracer la courbe contraintes - déformations des points D, E, F dans la phase ultime
gui montre I'évolution des contraintes et des déformations au centre lafondation : on
observe le premier pas de calcul plastique (Voir figure 4.34 et 4.35).
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4.2.13 Récapitulatif desrésultats de la capacité portante

Il en résulte de ce qui précede que pour les types de sols éudiés (pulvérulent, Cohérent) les
valeurs de |la capacité portante obtenues par le calcul analytique classique et e calcul numérique par

le code de calcul plaxis sont trés proches, voir Tableau 4. 3 et figures 36.

| | c[kPa]/g[?] || calcul analytique || calcul numérique |
Argile non 50/0 257 263.9
drainée
Sable (1) 0/30 370,6 375,6
Argile 40/10 346 339,6
drainée
Sable (2) 0/35 765 960

Tableau 4. 3 Capacité portante [kPa] d’ aprés différentes Méthodes de calculs

| [kPa
Q [ ] 1200
1000
g /
% 800
B —e— Calcul
% 600 - —a— Plaxis
e
% 400 A
@)
200
0 T T
50/0 0/30 40/10 0/35
Argilenon Sable (1) Argile Sable(2)
drainée drainéee

¢ [kN/m?)/ @ [°]

Figure 36: capacité portante Q[kPa] en fonction des différentes valeursdec et ¢.

A partir des résultats de la capacité portante obtenus pour les fondations superficielles, semelles
filantes, on peut constater :



les plus grandes valeurs de la capacité portante sont toujours obtenues par le sable (2)
(9=35°, c=0).

I’ Argile non drainée donne la plus petite valeur pour la capacité portante.

La diminution des parametres mécaniques ¢ et ¢ diminue la capacité portante des fondations
superficielles.

[I'y a une bonne convergence entre les valeurs des résultats du calcul analytique classique et
les valeurs des résultats numériques obtenus par le code de calcul plaxis al’ exception du cas
du sable (2) (¢=35°).



Chapitre 5
Conclusion générale et perspectives



Chapitre5

5. Conclusion générale est per spectives

Letravail éaboré dans ce mémoire traite du comportement des fondations superficielles dans un sol

homogene (sol pulvérulent, Cohérent). Dans ce but, nous avons effectué deux types de calculs,

analytique classique et numérigue au moyen du code Plaxis, de la charge limite des fondations

filantes. Cette étude a comportée cing parties principales:

Une partie présentant I’ introduction aux fondations superficielles.

Une partie sur Lois de comportement et modélisation des sols.

Une partie descriptive, présentant le code numérique utilisé, son fonctionnement ainsi que
les modéles utilisés dans les simulations numeériques.

Une partie numérique présentant e comportement des fondations superficielles par une
simulation bidimensionnelle.

Une partie présentant Conclusion générale est perspectives.

L’ étude bibliographique a permis de mettre en évidence le point suivant :

Une fondation superficielle est une fondation dont I'encastrement D dans le sol n‘excede pas
quatre fois la largeur B. Le mécanisme de rupture et de distribution des contraintes sous la
fondation dépendent généralement de la nature du sol. Le tassement de la fondation doit étre
limité pour éviter |e basculement ou laruine de |’ ensemble et pour empécher I'apparition des

fissureslocalisées qui rendraient I’ ouvrage inutilisable.

Toutefois, les conditions de mise en ceuvre deslois éastoplastique évoluées (nombre élevé
de parametres a déterminer, types d'essais a réaliser, signification physique des parameétres,
lois de chargement adaptées, état initial, degré d homogénéité des terrains) les rendent bien
souvent impraticables sans | aide d'un spécialiste en rhéologie. Les ingénieurs chargés d'une
étude préférent alors utiliser des lois élastoplastique plus anciennes, comme celle de Mohr-
Coulomb ou le modele Cam-Clay modifié, qui font appel a des données familieres et
facilement accessibles, méme si leurs résultats sont parfois un peu éloignés de laréalité.

La détermination des parameétres géotechniques a entrer dans PLAXIS n’est pas différente
d’un choix de parametre de calcul manuel pour un calcul de tassement ou de stabilité : a
partir d’'essais parcellaires, il est indispensable d arriver a ce que I’on pourrait appeler un

modele géotechnique de terrain. Certains des paramétres sont différents dans leurs



expressions, mais toujours reliés a des paramétres géotechniques classiques. Le paramétre le

moins ‘‘courant’’ est vraisemblablement |’ angle de dilatance.
Lasimulation numérique a montré que :

e |l en résulte de ce qui précéde que pour les types de sol s étudiés (pulvérulent, Cohérent) les
valeurs de la capacité portante obtenues par le calcul anaytique classique et le calcul
numérique par le code de calcul plaxis sont trés proches.

¢ |l y aune bonne convergence entre les valeurs des résultats du calcul analytique classique et

les valeurs des résultats numériques obtenus par le code de calcul plaxis.



L es perspectives ouvertes par cetravail sont les suivantes :

e Une modélisation tridimensionnelle en utilisant le code d’ éléments finis PLAXS 3D fondation ;
il serait intéressant de faire une étude comparative pour d’ autres types de semelles.

e Lavalidation de nos modéles par des essais en vraie grandeurs ou en model es réduits.

Ce travail propose tout de méme une ébauche de solution a ce probleme pour la
compréhension du mécanisme de rupture par poinconnement des fondations superficielles dans un

sol homogéne (sol pulvérulent, Cohérent).
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